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O uso de técnicas tradicionais em engenharia geotécnica para estabilização de 
camadas de suporte de plataformas, infraestruturas de transportes ou fundações em 
solos com baixa capacidade de carga, apresenta limitações associadas a elevados 
custos financeiros e ambientais. A degradação das camadas de suporte em rodo e 
ferrovias causa, não raras vezes, uma grande redução de trafegabilidade e segurança. 
A principal causa de deterioração é a acumulação de deformação plástica e deformação 
resiliente cíclica, que conduzem à fissuração por fadiga ou ao desalinhamento por 
subsidência. A estabilização de solos e materiais granulares com ligantes hidráulicos é 
uma solução interessante, já que a rigidez e a resistência sofrem melhoramentos 
consideráveis. Esta solução é especialmente atrativa quando se esperam elevados 
níveis de cargas de tráfego e um número significativo de passagens/ciclos. 
Recentemente, Consoli et al. (2007) estabeleceram uma ferramenta baseada em razões 
de índices de vazios/cimento, que desempenha um papel fundamental na definição de 
resistências (e.g. compressão uniaxial) a atingir, no comportamento de tensão-
dilatância, resistência em termos de tensões efetivas e nos valores dos módulos de 
rigidez para muito baixas deformações determinados em laboratório com recursos a 
medidas de velocidades de ondas sísmicas de compressão e de corte. A indexação 
geral das propriedades geomecânicas, incluindo as propriedades cíclicas, a uma razão 
única de vazios/cimento, necessita de calibração das leis exponenciais entre variáveis, 
tendo em conta características específicas dos materiais a tratar, tais como as 
distribuições granulométricas. Baseado na tentativa de normalização de propriedades 
iniciada por Consoli et al. (2007), a presente dissertação propõe um índice alternativo 
especificamente desenvolvido para aglomerar as características da infraestrutura. 
Apresenta-se no que se segue um programa experimental completo que possui ensaios 
triaxiais de misturas de solo-cimento e respetivo tratamento à luz da teoria dos estados 
críticos, ensaios isotrópicos de altas pressões com medições dinâmicas através de 
bender elements, caraterização cíclica com o recurso a ensaios triaxiais com mais de 
um milhão de ciclos e monotorização do processo de hidratação do solo-cimento por 
medições efetuadas com transdutores ultrassónicos e análise em forma de onda 
completa. 
Palavras-Chave: Solo-cimento; Teor em cimento; Compacidade; Sucção; Pressão de 
cedência. 








The use of traditional techniques in geotechnical engineering often faces problems 
because of high costs and/or environmental issues, being the stabilization of 
embankments and noble compacted sub-grading earth materials for transport 
infrastructures, or the construction of foundations in soils with poor bearing capacities. 
The degradation of sub-grades in highway-pavement and railway-track support systems 
frequently rises to high maintenance costs and reduced serviceability and safety 
conditions. The main cause of deterioration is not only the accumulation of plastic 
deformation on the sub-grade but also the resilient cyclic deformation leading to 
pavement cracking by fatigue or misalignment of rail tracks due to subsidence. 
Therefore, soil and granular materials stabilization with hydraulic cement is an interesting 
solution since stiffness and strength are highly improved by this treatment. It is especially 
attractive where high traffic loads with considerable number of passages/cycles are 
expected and high mechanical properties of sub-grade soils are required. 
Recently Consoli et al. (2007) established a framework based on voids/cement ratio, 
which plays a fundamental role in the assessment of the target unconfined compression 
strength, on the stress-dilatancy and effective strength behaviour of an artificially 
cemented sand and in the very small strains stiffness modulus, determined with 
compression and shear wave velocities. This general indexation of geomechanical 
properties, including cyclic properties, to a unique voids/cement ratio, need power laws 
calibration for specific grain size distributions. Based in the property normalization 
attempt, initiated by Consoli et al. (2007), this dissertation proposes an alternative 
indexation specific developed for infrastructure characteristics joining. 
It is presented a complete experimental program with several triaxial testes in soil-
cement admixtures and respective critical state theory treatment, high pressure isotropic 
compression testes with dynamic measurements trough bender elements, cyclic 
characterization of soli-cements specimens by means of cyclic triaxial testing with more 
than one million loads and monitoring the soli-cement hydration process by means of 
ultrasonic measurements and full wave form analysis. 
Key-words: Soil-cement; Cement content; Compactness; Suction; Yielding stress. 
  








L'utilisation de techniques traditionnelles en ingénierie géotechnique pour la stabilisation 
de couches de support de plateforme dans des infrastructures de transport ou pour 
fondations sur sols de faible capacité portante, a coûts financiers et environnementaux 
élevés. La dégradation des couches de forme qui soutient la route et les chemins de fer 
origine souvent une réduction importante de la praticabilité et de la sécurité. La cause 
principale de la détérioration est l'accumulation de la déformation plastique et 
déformation élastique cyclique, ce que conduit à la fissuration par fatigue ou mauvais 
alignement par subsidence. La stabilisation des sols et des matériaux granulaires avec 
des liants hydrauliques est une solution intéressante, car la rigidité et la résistance 
souffrent une amélioration considérable.  
Récemment, Consoli et al. (2007) ont mis en place un outil fondé sur les paramètres de 
porosité et teneur en ciment, qui joue un rôle essentiel dans l´évaluation de la résistance 
(par exemple, par compression uniaxiale), dans le comportement contrainte/dilatance, 
dans la résistance relatif aux contraintes effectives et dans les valeurs de modules de 
rigidité pour très faibles déformations déterminées au laboratoire par la mesure de la 
vitesse des ondes sismiques de compression et de cisaillement. Cette dernière 
indication de la possibilité d'un indice général des propriétés géomécaniques, y compris 
propriétés cycliques, associée à une raison unique porosité/ciment, nécessite d’une 
calibration de lois exponentielles entre variables, en tenant compte des caractéristiques 
spécifiques des matériaux à traiter, tels comme les distributions de la dimension des 
particules. Sur la base de tentative de normalisation des propriétés initiées par Consoli 
et al. (2007), cette dissertation propose un indice alternatif développé spécifiquement 
pour l'agglomération caractéristique de l'infrastructure. 
Il est présenté dans ce qui suit un programme expérimental qui dispose des pleins 
mélanges triaxiaux de sol-ciment et de traitement respective, basé sur la théorie des 
états critiques, des essais triaxiaux isotropes de haute pression avec mesures 
dynamiques en utilisant bender elements, caractérisant la fonction cyclique avec recours 
à essais triaxiaux cycliques avec plus d'un million de cycles et surveillance du processus 
d'hydratation du sol-ciment par des mesures effectuées avec des capteurs d’ultrasons. 
Mots-clés: sol-ciment; teneur en ciment; compacité; succion; pression de cession. 
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w  Teor em água       [%] 
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γw  Peso volúmico da água     [kN/m3] 
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εs  Deformação de desvio     [%] 
εv  Deformação volumétrica     [%] 
η  Porosidade 
ηv  Porosidade introduzida por mercúrio  
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κ  Declive da SL  
λ  Declive da NCL  
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σ'h   Tensão efetiva horizontal     [kPa] 
σHg   Tensão de superfície do mercúrio    [N/m] 
σ'p   Tensão efetiva de pico     [kPa] 
σ'v   Tensão efetiva vertical     [kPa] 
σw   Tensão de superfície da água    [N/m] 
Índices 
xxxix 
τ  Tensão tangencial total     [kPa] 
τf  Tensão de rotura      [kPa] 
τp   Resistência ao corte de pico     [kPa] 
υ  Coeficiente de Poisson  
υ0  Coeficiente de Poisson dinâmico  
Φ  Diâmetro       [m] 
Φf  Diâmetro final       [m] 
Φi  Diâmetro inicial      [m] 
χ  Ângulo definido por εp acumulado com o número de ciclos  
Χ  Parâmetro de sucção de Bishop  
Ψ  Dilatância 
Ψ  Sucção total       [kPa] 
ΨM  Sucção matricial      [kPa] 
ω  Frequência angular      [rad/s] 
Г  Extrapolação de νf para p’f = 1kPa  
߬oct  Tensão tangencial octaédrica    [kPa] 
߶’  Ângulo de atrito  
߶’cv  Ângulo de atrito em estado crítico  
߶’p  Ângulo de atrito de pico  
߶b  Ângulo de aumento de c’ com a sucção 
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CAPÍTULO 1.  INTRODUÇÃO 
 
1.1 Prólogo 
Devido aos crescentes constrangimentos impostos pelos requisitos ambientais, a exploração de 
elevados volumes de terras tem vindo a ser condicionada. Por outro lado, os custos que 
promovem a criação dos mecanismos que viabilizam o transporte desses mesmos volumes de 
terras têm influenciado negativamente essa deslocação ao longo dos anos. Como 
consequência, o melhoramento de um solo pouco competente permanece restringido a práticas 
implementadas in situ, uma vez que, em inúmeros casos, a substituição do solo por outro de 
melhores características encontra-se impossibilitada pela verificação de um dos dois motivos 
referidos, ou até mesmo de ambos. 
Resultante desses motivos, os aditivos e a compactação do solo no próprio local surgem, em 
prol das restantes opções, como uma solução económica para o melhoramento das 
propriedades mecânicas do material de apoio à fundação de infraestruturas de transporte. A 
utilização de aditivos não é recente e atualmente tem vindo a vulgarizar-se em obras de 
Engenharia Civil em Portugal. De entre os materiais mais utilizados, destacam-se o cimento 
Portland, a cal e o asfalto. Cada um destes materiais apresenta características específicas e a 
sua eficácia é condicionada pela propriedade a melhorar e pelas especificidades do solo. 
Reconhecidamente, o aditivo que melhor desenvolve as propriedades mecânicas de um solo 
arenoso é o cimento Portland, composto que tem vindo a ser utilizado, essencialmente, em 
bases para pavimentos. A avaliação das técnicas de estabilização é determinante quando as 
propriedades mecânicas dos solos são inferiores aos requisitos de projeto. 
Em virtude do recorrente aproveitamento do cimento Portland e redução do índice de vazios 
para estabilização do solo, novos critérios de uniformização destas duas grandezas foram 
surgindo. Estimar parâmetros, como a resistência à compressão diametral ou rigidez dinâmica, 
através de uma relação entre a quantidade de cimento e massa volúmica, contabilizando os 
efeitos favoráveis da não saturação do solo, possui vantagens evidentes. Este objetivo tem-se 
revelado prioritário e encontra-se na agenda de diversos investigadores.  
O comportamento de solos estruturados por cimentação é fortemente influenciado pelo estado 
de tensão existente durante a deposição do agente cimentício. Procedimentos rotineiros de 
extração e preparação das amostras em laboratório geralmente causam danos à estrutura 




natural do material, impedindo muitas vezes a observação do comportamento real do ponto de 
vista de rigidez e de deformabilidade. A simulação em laboratório das condições de 
confinamento durante a formação da estrutura cimentícia torna-se uma condição viável para o 
estudo do comportamento destes materiais. Assim, propõe-se neste estudo a utilização de um 
solo artificialmente cimentado, observando a influência do nível de cimentação, bem como os 
efeitos oriundos das tensões confinantes utilizadas em fases de consolidação e carregamento. 
Procura-se avaliar as características de deformabilidade e resistência através de uma análise 
do comportamento destes materiais, desde deformações muito pequenas, cíclicas, até grandes 
deformações, através do estudo de superfícies de plastificação associadas a cedências 
progressivas. Esta dissertação procura quantificar a influência da quantidade de cimento, da 
porosidade, do teor em água de mistura e da cura do intercepto coesivo artificial, em diversas 
condições de estado físico e tensão, definindo a resposta tensão-deformação. 
Este tipo de estudos são indispensáveis para a boa condução dos projetos de execução e 
soluções de estabilização dos solos de fundação, celeridade e eficiência dos processos de 
controlo de qualidade das plataformas. Neste estudo, é dada particular ênfase à resposta sob 
solicitações cíclicas e dinâmicas para identificar a influência destas cargas transientes e cíclicas 
nos modelos, já de si complexos, desenvolvidos para materiais cimentados. 
 
1.2 Definição dos objetivos 
As principais expectativas do presente estudo teórico-experimental são o desenvolvimento e 
avaliação de uma metodologia laboratorial confiável que permita uma otimização de estimativas 
das propriedades dinâmicas, cíclicas e estáticas de um tipo de geomaterial, em particular um 
solo residual do granito (Viana da Fonseca, 1996) artificialmente cimentado após 
desestruturação. Adicionalmente, são apresentados estudos que focam um outro geomaterial 
comummente utilizado na construção de bases e sub-bases para infraestruturas de transporte: 
um agregado proveniente de uma pedreira de calcário da região de Cantanhede (Amaral et al., 
2009). Diferentes equipamentos de ensaios e novas abordagens são propostas, combinadas e 
comparadas, com o intuito de obter um conjunto de orientações otimizadas para os fins 
previstos. 
A presente dissertação acompanha a influência do grau de cimentação, compacidade e grau de 
saturação, e respetivas combinações de estado, na avaliação do comportamento dinâmico, 
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cíclico e estático do solo-cimento. Neste contexto, são utilizados ensaios calibrados de 
ultrassons e bender elements para medir a velocidade das ondas de compressão e de corte. A 
atenuação das ondas sísmicas para os diferentes materiais é também objeto de análise. Estes 
testes evoluem em paralelo com ensaios triaxiais em células apropriadas com instrumentação 
local muito precisa, em colaboração com a Universidade Politécnica da Catalunha (Barcelona, 
Espanha). Parte da caraterização estática do solo-cimento e a totalidade dos ensaios cíclicos 
foram conduzidos no Laboratório de Geotecnia da Faculdade de Engenharia da Universidade 
do Porto (LabGeo da FEUP). 
Outros objetivos específicos, que se relacionam com o geral expresso, são caracterizados e 
resumidos no que se segue: 
 Caracterizar o solo-residual do granito (sem cimento) à luz da teoria dos estados 
críticos; 
 Identificar a influência das variáveis – tempo de cura e índice de vazios, bem como o 
nível de cimentação e sucção – nos parâmetros de resistência, bem como nos 
parâmetros relacionados com as deformabilidades; 
 Investigar de forma detalhada a influência do nível de cimentação na estrutura e no 
comportamento de solos cimentados a partir de ensaios triaxiais drenados e não 
drenados, sob diferentes índices de vazios, cimentação e sucção; 
 Determinar as superfícies de plastificação, analisando a forma e a expansão das 
mesmas, em função do grau de cimentação, compacidade e grau de saturação, bem 
como avaliar o seu comportamento em estado crítico; 
 Estabelecer linhas de tendência que possam correlacionar ensaios simples e rápidos de 
efetuar (como a medição das ondas sísmicas) com outros mais morosos, como é o caso 
do ensaio triaxial cíclico com um elevado número de carregamentos; 
 Compreender o comportamento tensão-dilatância deste solo cimentado nos diferentes 
índices de vazios e tensões confinantes; 
 Proporcionar um suporte experimental assinalável para futura modelação da areia 
siltosa do Porto, misturada com cimento, em programas numéricos como o BBM 
(Barcelona Basic Model); 
 Determinar a existência de efeitos combinados entre o nível de cimentação e grau de 
saturação; 
 Estudar o comportamento cíclico à luz das deformações elásticas e plásticas no solo-
cimento para carregamentos típicos associados a uma infraestrutura de transportes. 




Os supracitados objetivos pressupõem o desenvolvimento de um programa experimental 
extenso. Recorrendo à experiência de Rios (2011), são selecionadas quatro combinações de 
misturas de solo e cimento. Com efeito, o estudo patenteado pelo presente documento analisa, 
para além do solo em condições não cimentadas, as quatro misturas definidas por Rios (2011) 
em toda a sua extensão do programa experimental. 
 
1.3 Vantagens de um estudo exaustivo de bases granulares 
O grande investimento em obras geotécnicas nos últimos anos, em particular em obras de vias-
férreas e a perspetiva do desenvolvimento do projeto das linhas ferroviárias de Alta Velocidade, 
que constitui um grande desafio na área específica da geotecnia de aterros, impõe o aumento 
do conhecimento académico e consequentemente dos especialistas em geotecnia que se 
responsabilizam pela sua conceção e execução. Assim mesmo, a utilização de técnicas 
tradicionais da engenharia geotécnica colide, muitas vezes, com dificuldades impostas por 
custos elevados ou por limitações de carácter ambiental. A utilização de bases granulares para 
rodovias ou ferrovias, por exemplo, torna-se inviável quando a jazida se encontra muito distante 
do local da obra, pelos elevados custos e danos ambientais associados. Outro exemplo é a 
execução de fundações em terrenos de baixa capacidade de suporte, onde a utilização de 
fundações profundas e os custos associados a essa solução podem tornar-se incompatíveis 
pela dimensão do empreendimento. Os resultados apresentados neste trabalho fornecem 
critérios de aplicação de misturas de solo-cimento que atendem à resistência e propriedades 
requeridas em projeto. A utilização preferencial, por exemplo, de uma proposta da relação 
vazios-cimento ou de sequências particulares de execução da construção, para otimização da 
preservação da estrutura conseguida pelos ligantes, é um ganho evidente para a geotecnia. 
Estas questões apresentam grande utilidade no controlo da execução de camadas tratadas com 
cimento, na medida em que, constatada uma compactação inferior ao prescrito, pode estimar-
se com confiança, através da curva da resistência versus relação vazios/cimento, a perda de 
resistência decorrente deste facto e, consequentemente, adotar medidas corretivas como, por 
exemplo, o reforço da camada tratada, ou ainda a redução do carregamento a transmitir. 
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1.4 Organização da dissertação 
A presente dissertação está dividida em 10 capítulos organizados da seguinte forma: 
 Capítulo 1. Introdução 
Trata-se do presente capítulo e realiza uma breve explanação que justifica o estudo 
documentado nesta dissertação. Expõe os seus objetivos e auxilia à compreensão da sua 
organização. 
 Capítulo 2. Estado da arte 
Devido à grande diversidade de temas que a presente investigação aborda, o Capítulo 2 
corresponde à divisão de maior desenvolvimento. Nele são abordadas, sob os pontos de vista 
teórico e histórico, as temáticas discutidas ao longo da dissertação. Dedica-se principalmente à 
mecânica das areias cimentadas não saturadas. No entanto, esta disposição não elimina a 
necessidade de breves referências históricas dispostas nos restantes capítulos. 
 Capítulo 3. Caracterização dos materiais utilizados para mistura com cimento 
Tal como ficou referido no prólogo, esta investigação é principalmente dedicada ao estudo da 
areia siltosa do Porto em condições cimentadas. Porém, é esporadicamente analisado um 
agregado calcário que permitiu conclusões interessantes sob o ponto de vista da dinâmica de 
solos e carregamento diametral. Semelhantes conclusões não puderam ser retiradas a partir 
das análises ao solo por razões infra analisadas. Como algumas aplicações foram comuns a 
ambos os geomateriais, justifica-se a inclusão da análise do agregado do calcário no corpo 
desta dissertação. O Capítulo 3 caracteriza geotecnicamente os dois materiais utilizados sem 
qualquer adição de cimento. 
 Capítulo 4. Propostas de modelos para interpretação de resultados 
Durante o período de investigação, foram desenvolvidas técnicas originais, portadoras de bons 
resultados, que foram utilizadas na interpretação de resultados dos diversos ensaios efetuados. 
Justifica-se a sua inclusão por representarem um contributo novo à arte. Entre as técnicas 
desenvolvidas destacam-se: Um algoritmo numérico para análise de sinais no domínio do 
tempo (Viana da Fonseca et al., 2012a); Um modelo numérico para estimar a função 
transferência do solo-cimento (Amaral et al., 2011a); Um modelo analítico para interpretar a 
curva de compactação Proctor (Amaral et al., 2012b); Uma metodologia de integração sucção 
em ensaios triaxiais com teor em água constante (Amaral et al., 2012c) e um novo índice que 
normaliza as variáveis índice de vazios e teor em cimento. 




 Capítulo 5. Ensaios especiais (MIP, WP4 e FESEM) 
O Capítulo 5 nasce como um apoio ao Capítulo 7 e dedica a sua análise à vertente 
microestrutural e hidráulica da areia siltosa do Porto, com e sem cimento. A designação 
“especiais” advém da relativa invulgaridade destes ensaios e sua aplicação em geotecnia. 
 Capítulo 6. Ensaios triaxiais monotónicos saturados de altas pressões 
Neste capítulo é protagonizada a continuação dos trabalhos de Rios (2011). Dedica-se 
exclusivamente à caracterização do solo-cimento à luz da teoria dos estados críticos em 
condições saturadas. 
 Capítulo 7. Avaliação da pressão de cedência do solo-cimento e da sua desestruturação 
sob carregamento isotrópico de altas pressões 
No Capítulo 7 é analisado o limite elástico das misturas de solo-cimento, através da análise da 
sua pressão de cedência sob carregamento isotrópico, em função do teor em cimento, índice de 
vazios inicial e teor em água. Recorre-se dos ensaios especiais realizados no Capítulo 5, 
efetuando uma integração direta com as grandezas micro e macro estruturais, bem como das 
propriedades de retenção do solo-cimento. Beneficia da caracterização do solo sem cimento à 
luz da teoria dos estados críticos, realizada no Capítulo 3, e proporciona uma plataforma de 
modelação do solo pelo Barcelona Basic Model (BBM). Este programa experimental foi 
conduzido com o recurso a uma câmara isotrópica de altas pressões. 
 Capítulo 8. Ensaios sísmicos de baixa energia 
Este capítulo está dividido em duas partes. A primeira diz respeito aos ensaios realizados com 
transdutores ultrassónicos em provetes que posteriormente foram submetidos à análise cíclica. 
A segunda parte está relacionada com os ensaios do Capítulo 7. Realiza uma análise dinâmica 
através de bender elements instalados na câmara isotrópica de altas pressões. 
 Capítulo 9. Ensaios cíclicos 
As cargas e deformações cíclicas existentes nas bases de caminhos-de-ferro é o objeto de 
análise do Capítulo 9. Realça o contraste entre deformações resilientes e permanentes e 
quantifica-as em função do carregamento numa câmara triaxial especificamente desenhada 
para carregamentos cíclicos. Posteriormente, realiza um paralelismo entre o comportamento 
cíclico e dinâmico do solo-cimento. 
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 Capítulo 10. Conclusões e investigações futuras 
Por fim, o Capítulo 10 efetua um apanhado das principais conclusões referidas em cada um dos 
capítulos anteriores e propõe modelos de investigação relacionados com o tema em que se 
insere a presente dissertação. 
Os anexos que se apresentam posteriormente ao Capítulo 10 fornecem a informação 
sistematizada de grande parte dos ensaios realizados durante a investigação. 
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CAPÍTULO 2.  ESTADO DA ARTE 
 
2.1 Organização de conteúdos 
A presente dissertação abrange um leque variado de áreas de interesse da Geotecnia. Com 
efeito, e para fins de melhor perceção dos conteúdos abordados, exige-se uma explicação que 
exponha as intenções do capítulo. Tal como foi referido no capítulo anterior, o tema que 
alinhava as orientações desta investigação é a caracterização de misturas de solo-cimento para 
aplicações específicas. A mistura em causa é o resultado da adição de cimento a um solo 
remoldado a partir do solo residual do granito do Porto (Viana da Fonseca et al., 1997, 2006). 
Devido à extrema importância deste componente de investigação, foi reservado um capítulo 
talhado apenas para a sua caracterização (vide Capítulo 3). 
À proposta inicial – caracterização de misturas de solo-cimento – foi adicionada a condição de 
variação de teor em água (w). A introdução desta variável teve como objetivo não só melhorar o 
carácter científico e a complexidade da investigação, como também aproximá-la às condições 
observadas na natureza. Em contraposição com a mecânica dos solos saturados, apresentada 
por Terzaghi (1943), Alonso et al. (1990) e Fredlund & Rahardjo (1993) afirmam a existência de 
um grande número de solos na natureza em estado não saturado, sugerindo a reformulação de 
algumas abordagens consagradas na teoria clássica para posterior adaptação à teoria 
vanguardista. 
Como o estudo do solo-cimento em condições não saturadas ainda se revela insipiente, torna-
se necessário realizar o estudo separado de cada uma das condições (solo-cimento / solo não 
saturado) para que no final se possa estabelecer a interceção de caraterísticas. Este estudo é 
fundamental na definição do plano de investigação. 
Porque um dos objetivos propostos consiste na caraterização dinâmica e cíclica, o presente 
ponto efetua uma resenha das principais questões a considerar em cada um dos subtemas. 
Adicionalmente, é também realizado um apanhado dos principais aspetos a considerar na teoria 
dos estados críticos como consequência de mais uma análise efetuada nas misturas de solo-
cimento. 
Em suma, no Capítulo 2 estão incluídas abordagens teóricas para caracterização dinâmica 
(elástica e cíclica) e estática (à luz da teoria do estados críticos) para misturas de solo-cimento 
em condições saturadas e não saturadas. No entanto, a abordagem teórica não se esgota no 




presente, uma vez que também os restantes capítulos possuem a descrição de alguns dos 
contributos da arte à dissertação. 
 
2.2 Solos cimentados 
2.2.1 A origem dos solos cimentados 
A cimentação de um solo pode ser tanto herdada como adquirida e, para cada uma das formas, 
o processo pode ser destinto. De seguida são apresentados alguns dos processos de 
cimentação mais comuns. 
Nos solos residuais, como o caso em estudo, a cimentação deriva da herança da rocha-mãe 
(Viana da Fonseca, 1996). O termo herança significa que a rocha-mãe sofre processos físicos e 
químicos de meteorização (in situ) mantendo, no entanto, um grau relativo da estrutura inicial. 
Viana da Fonseca (1998, 2003) e Matos Fernandes (2006) são ainda mais específicos quando 
afirmam que existem ligações cimentícias nos pontos de contacto dos grossos, apresentando 
ilustrações comprovantes das suas afirmações. O grau de meteorização depende 
principalmente do clima e das características da rocha-mãe mas também das influências de 
eventuais fluxos de fluido, topografia e vegetação (Mitchell, 1976). 
A estrutura de um solo pode estar associada a processos diagenéticos, onde o grau de 
cimentação depende da intensidade do processo de formação. Os agentes cimentícios naturais 
mais típicos são a sílica, os carbonatos, óxidos de ferro e a alumina. A cimentação da sílica 
acontece em climas secos e áridos mas com a precipitação mínima necessária para a 
existência de transformação química sem atingir a lixiviação. A cimentação originada pelos 
carbonatos de cálcio pode suceder-se devido à precipitação no esqueleto arenoso de sais 
dissolvidos em águas duras (elevado teor calcário) ou marítimas. O processo de laterização, 
frequente em regiões de climas tropicais, consiste na lixiviação da sílica e álcalis com a 
acumulação de óxido hidratado de ferro e alumina. Para estes casos, a cimentação é tão mais 
efetiva quanto maior for a deposição destes compostos nas ligações entre partículas. Como 
consequência dos processos descritos, é natural a existência de uma forte dispersão no grau de 
cimentação do solo quer na direção vertical como na horizontal. No caso particular do granito do 
Porto, este situa-se num clima temperado marítimo. A precipitação, temperatura e humidade 
elevadas, proporcionam um ambiente favorável às reações químicas envolvidas no processo de 
alteração das rochas. A vegetação abundante defende os solos da erosão, permitindo a 
acumulação do material meteorizado no local de formação. A granolumetria extensa está na 
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origem da cimentação do solo residual, uma vez que as partículas grossas são ligadas por 
pontes cimentícias constituídas por partículas finas (Matos Fernandes, 2006). 
Relativamente ao solo-cimento, o cimento Portland e outros químicos utilizam-se como agentes 
cimentícios artificiais. Os processos de estabilização de solo por ligante hidráulico são de 
execução complexa e necessitam de controlo rigoroso de índices de qualidade [e.g. intrusão, 
infiltração, injeção, fratura e jet grouting (erosão) (López & Báez, 2000)]. Estas questões não se 
colocam como de carácter determinante na construção de bases e sub-bases para transportes, 
uma vez que a mistura é efetuada aquando a realização da terraplanagem. Este fator auxilia o 
processo, não havendo normalmente necessidade de injeção. Os processos de adição de 
cimento a infraestruturas de transporte e sequências de construção encontram-se descritos em 
Minguela (2008) e Rios (2011). 
 
2.2.2 Classificação do solo cimentado 
A maior parte dos sistemas de classificação de solos cimentados tem origens geológicas 
baseadas em descrições qualitativas do material, como por exemplo, as classificações para 
rochas carbonatadas propostas por Gile et al. (1966) e Rodrigues (1988). Sob o ponto de vista 
da engenharia, para análise do comportamento geotécnico é importante, pelo menos, 
considerar dados de resistência mecânica na classificação do geomaterial. Neste sentido, 
Walsh (1997) efetua uma compilação de diversos trabalhos que, para além da classificação 
qualitativa, incorporam informação acerca da sua resistência, concluindo a existência de uma 
relação entre o aumento de resistência com o incremento da cimentação. Rad & Clough (1982), 
baseados na experiência no betão, propõem a resistência à compressão uniaxial (qu) como uma 
medida da cimentação de um depósito. Utilizando o mesmo critério, Johnston & Novello (1993) 
propõem valores de qu para distinguir solo não cimentado (qu<0,5MPa) de solo cimentado 
(0,5MPa < qu < 12,5MPa), permanecendo as rochas duras com valores de qu superiores a 
12,5MPa. Johnston & Novello (1993) indicam que, de uma forma geral, a diminuição do valor de 
qu implica um aumento da influência de resistência intacta do material, bem como a sua 
compressibilidade e capacidade de gerar pressão neutra (u). 
Posteriormente, surgem outros tipos de classificações. A Figura 2.1 mostra um exemplo de um 
tipo de discretização, realizada em escala logarítmica, da resistência proposta por Carvalho 
(2002). 





Figura 2.1 - Classificação dos solos cimentados (adaptado de Carvalho, 2002). 
 
Por outro lado, existem outras classificações que diferenciam o grau de cimentação pela 
quantidade de ligante presente na estrutura. Segundo Consoli (2008), para que um solo possa 
ser designado como solo-cimento, é necessário que a percentagem de cimento contida no seu 
interior seja superior a 2%, de forma a garantir propriedades mecânicas adequadas e 
durabilidade ao solo. Para valores inferiores a 2%, a designação deverá permanecer em “solo 
melhorado com cimento” e não “solo-cimento”. No entanto, a PCA (1971) afirma que a 
quantidade de cimento a conferir ao solo, para consecução do material solo-cimento, é aquela 
que confere determinadas propriedades mecânicas e de durabilidade, de forma a garantir que o 
material se comporta como elemento estrutural. Segundo a mesma associação, elemento 
estrutural é cada uma das partes diferenciadas, ainda que vinculadas, nas quais pode ser 
dividida uma estrutura para efeitos do seu projeto. 
Existem porém divisões dos níveis de cimentação substancialmente mais complexas, que são 
abordadas e descritas no Ponto 2.7. 
 
2.2.3 Comportamento mecânico dos solos cimentados 
Vaughan et al. (1988) e Leroueil & Vaughan (1990) englobam o mesmo marco de trabalho, 
ensaiando diferentes geomateriais com vários tipos de cimentação cuja resistência e rigidez não 
podem ser determinadas exclusivamente pela porosidade e história de tensões. Os citados 
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autores sugerem que apesar da origem dos materiais ser complexa, no estudo das suas 
propriedades observa-se que os resultados podem ser explicados através de leis gerais. 
Propõem que a estruturação (existente em argilas, solos residuais e materiais artificialmente 
cimentados), independentemente da sua origem, produz um incremento de rigidez e um 
aumento da superfície de rotura. Um comportamento posterior à rotura implica, segundo os 
autores, uma destruturação gradual incrementada pela deformação do solo. 
Relativamente aos solos cimentados, as ligações existentes entre as partículas sólidas 
determinam uma coesão real do solo. O material exibe um comportamento praticamente 
elástico até um dado valor de tensão, a partir do qual a coesão conferida ao solo começa a 
diminuir gradualmente com o incremento de deformação. A degradação das ligações afeta os 
comportamentos de tração e compressão. A citada degradação pode ser observada em ensaios 
edométricos, onde a curva do material cimentado se vai aproximando da curva do solo em 
estado remoldado, como se observa nos ensaios edométricos efetuados por Maccarini (1987) 
num solo estabilizado com ligante hidráulico (vide Figura 2.2). 
 
Figura 2.2 – Ensaios edométricos em solo cimentado (adaptado de Maccarini, 1987). 
 
Por outro lado, a perda de cimentação entre partículas pode incluir um aumento no volume do 
solo, tal como foi verificado por Griffiths et al. (1988) em ensaios edométricos em argilas 
cimentadas e sobreconsolidadas. 
Cuccovillo & Coop (1993) examinam a influência da resistência dos contactos de cimento em 
provetes de areia carbonatada para vários teores em cimento (c) em condições de 
carregamento isotrópico. Cuccovillo & Coop (1993) constatam que o efeito da cimentação faz 




com que o comportamento elástico da curva de tensão-deformação seja mais extenso, 
diferenciando-se do comportamento mais deformável observado para areia soltas. Estes 
autores diferenciam o comportamento dos solos pouco e fortemente cimentados considerando 
que os primeiros começam a sua degradação antes (à esquerda) do ramo virgem, ou linha 
normalmente consolidada (NCL), intrinsecamente definida para o solo destruturado. A proposta 
de Cuccovillo & Coop (1993) encontra-se representada esquematicamente na Figura 2.3. 
 
Figura 2.3 – Comparação esquemática da compressão isotrópica de areias carbonatadas pouco e fortemente 
cimentadas (adaptado de Cuccovillo & Coop.1993). 
 
O desenvolvimento mais aprofundado acerca do tema abordado no presente subcapítulo é 
efetuado no Ponto 2.7.3 aquando a introdução da teoria dos estados críticos para solo-cimento. 
 
2.2.4 Exemplos Portugueses de aplicações de solo-cimento 
Em Portugal, os primeiros ensaios experimentais só vieram a realizar-se após a segunda 
Guerra Mundial, nas colónias de Angola e Moçambique (Novais Ferreira, 1962), a partir das 
quais se expandiram em larga escala, sendo que em 1993 já haviam sido construídos mais de 
um milhão de metros quadrados de bases de pavimentos com utilização de solo-cimento em 
território nacional (ATIC, 1993). 
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Atualmente verifica-se alguma utilização deste tipo de material em Portugal. Desde os anos 80 
que o solo-cimento é aplicado nas estradas portuguesas, especialmente, para cumprir os 
seguintes objetivos (Rios, 2011): 
 Incrementar a capacidade de carga de pavimentos antigos para que os mesmos possam 
suportar as mais recentes exigências de tráfego; 
 Providenciar uma sub-base consistente quando a qualidade do solo de fundação não 
garante o bom funcionamento da via; 
 Diminuir a espessura das camadas granulares – base e sub-base – quando verificada a 
inexistência de pedreiras na proximidade da obra, influenciando mormente o custo da 
obra de aterro. 
Fortunato (2005) afirma inclusive que a utilização de uma camada estabilizada com cimento 
pode contribuir para uma melhoria importante, relativamente à variação sazonal da geometria 
da via, diminuindo assim a sua velocidade de degradação. Para além disso, Fortunato (2008) 
lista as seguintes vantagens de aplicações de solo-cimento compiladas por Rios (2011): 
 Minimiza os custos económicos e ambientais derivados da exploração de pedreiras; 
 Minimiza os custos diretos e indiretos associados ao transporte de material proveniente 
de pedreiras; 
 Possibilita a continuidade das obras de terra mesmo em condições climatéricas 
adversas; 
 Facilita as construções de aterros em zonas geotecnicamente constrangidas. 
A aplicação de solo-cimento depende não só das restrições legais como também do 
conhecimento técnico dos executantes. Rios (2011) executa um levantamento importante de 
obras de relevância nacional que utilizaram o cimento como recurso para estabilização de solo. 
Entre mesmas destacam-se: 
 
 IC3 estrada alternativa de Tomar (Caspurro & Dias, 2008) 
A falta de solos de fundação com as características adequadas para o bom funcionamento da 
via originou a implementação de uma sub-base granular cimentada de 25cm de espessura. A 








 Autoestrada A11 entre Braga e Barcelos 
Também devido às fracas caraterísticas do solo de fundação, constituído por granito alterado e 
xisto, foi necessária a aplicação de solo-cimento com uma camada de 30cm de espessura. Para 
este caso específico, foi implementada também uma camada fina de asfalto betuminoso para 
impedir a propagação de fissuras para as restantes camadas betuminosas. 
 
2.2.5 Especificações normativas 
2.2.5.1 Norma Portuguesa, Espanhola, Francesa e Europeia 
Anteriormente ao levantamento das recomendações técnicas é de salientar que qualquer uma 
das normas a referir pressupõe, à exceção de algo dito em contrário, a utilização de cimento 
Portland tipo I ou II da classe 32,5MPa (resistência característica). 
A antiga norma portuguesa (LNEC, 1974) prevê 7 dias de cura para a camada de solo-cimento 
e o seu dimensionamento realizado por intermédio de ábacos. Através de uma tensão 
admissível imposta determina-se graficamente o teor mínimo em cimento. Já a Estradas de 
Portugal (EP, 2009) prevê a avaliação do índice de suporte califórnia imediato (CBRi) mínimo, a 
95% da compactação Proctor, antes e depois do tratamento com cimento, para um teor em 
água ótimo (wopt) ±1%. O Quadro 2.1 expõe o intervalo admissível dos valores de variação CBRi 
para um dado tipo de solo. 






* S0, S1 e S2 são classificações qualitativas do solo, em que S0 e S2 correspondem aos solos de pior e melhor 
qualidade, respetivamente. 
 
A norma portuguesa (EP, 2009) prevê ainda condições de trafegabilidade a curto prazo – 
expressas por qu em função do tempo de cura do cimento – e a longo prazo, expressas pelo 
ensaio brasileiro (CEN, 2003a; CEN, 2003b). As exigências de resistência tomam em 
consideração o valor do Equivalente de Areia (SE). Rios (2011) apresenta quadros completos 
das restrições em causa. 
Capítulo 2. Estado da arte 
17 
À semelhança da norma Portuguesa, as especificações Espanholas vão de encontro à 
imposição de valores admissíveis de Índice de Suporte Califórnia (CBR) e qu. Destaca-se o seu 
carácter mais restritivo pela imposição de uma densidade mínima ao solo-cimento de 97% da 
compactação Proctor Modificada (PM) e no estabelecimento de resistências mínimas para 
períodos de 7 dias de cura. No Quadro 2.2 são apresentados os valores mínimos para cada um 
dos parâmetros geotécnicos. 
Quadro 2.2 – Especificação para solos estabilizados in situ (PG3, 2004; adaptado de Minguela, 2008). 
Tipo de solo(1)  Ligante  A 7 dias de cura  Proctor Modificado (%)Tipo  Quantidade (%) CBR (%) qu (MPa)
S ‐ EST 1  Cimento ou cal ≥ 2  ≥ 6  ‐  ≥ 97(2) 
S ‐ EST 2  Cimento ou cal ≥ 3  ≥ 12  ‐  ≥ 97 
S ‐ EST 3  Cimento  ≥ 3  ‐  ≥ 1,5  ≥ 98 
(1) S - EST 1, S - EST 2 e S - EST 3 são classificações qualitativas do solo, em que S - EST 1 e S - EST 3 
correspondem aos solos de pior e melhor qualidade, respetivamente. (2) 95% se não corresponder à camada superior 
do aterro. 
 
A norma francesa para estabilização de solos (GTS, 2000) especifica o CBRi mínimo 
equivalente aos valores expostos no Quadro 2.1. No entanto, vai um pouco mais longe do que 
as normas anteriormente apresentadas. A norma GTS (2000) sugere uma relação entre a 
resistência à tração (qt) e o módulo de deformabilidade (E) a 90 dias. Os valores de qt e E são 
diretamente obtidos pela AFNOR (1997) ou indiretamente obtidos pelo ensaio Brasileiro (qt,b e 
Et,b) através das seguintes equações: 
 ݍ௧ ൌ 0,8 ݍ௧,௕ (2.1).
 ܧ ൌ ܧ௧,௕ (2.2).
Os ábacos da GTS (2000) dividem a mistura em 5 zonas (relacionando qt e E) que 
posteriormente são relacionadas com o CBRi definindo 5 classes de material. 
Mais recentemente, a norma CEN (2006) propõe também uma classificação de solos baseada 
no ensaio CBR e com ábacos semelhantes aos da GTS (2000). Para a norma CEN (2006), as 
misturas de solo-cimento são catalogadas a partir de qu em provetes cilíndricos com a seguinte 
relação: 
 





Ф ൌ 2 
(2.3). 
em que: H é a altura do provete; 
  Φ é o diâmetro do provete. 
Enquanto a CEN (2006) explicita que E pode ser calculado pelo ensaio de tração simples, 
Brasileiro ou compressão uniaxial, a GTS (2000) não faz qualquer referência, no ensaio de 
compressão uniaxial, sobre como obter o valor do módulo de deformabilidade (E). Com efeito, é 
necessário um exercício de assunção para aplicar a supracitada especificação. A Figura 2.4 
demostra os ábacos definidos por cada uma das normas [CEN (2006) e GTS (2000)].  
 
Figura 2.4 – Sistemas de classificação de misturas de solo-cimento CEN (2006) e GTS (2000) baseadas em qt e E 
(adaptado de Rios, 2011). 
 
2.2.5.2 Comparação entre as normas agrupadas por Rios (2011) 
Os trabalhos efetuados por Rios (2011) realizam uma enumeração dos principais aspetos 
normativos para o dimensionamento de bases e sub-bases cimentadas para estradas onde as 
seguintes comparações podem ser desenhadas: 
 Os valores dos ensaios CBR e CBRi parecem estar de acordo com as 4 normas 
estudadas [GTS (2000), PG3 (2004), CEN (2006) e EP (2009)]; 
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 A norma Espanhola é mais restritiva na imposição dos valores de qu admissíveis do que 
a norma Portuguesa; 
 Em questões relativas ao comportamento da via para o curto prazo, quer a norma 
Portuguesa quer a norma Francesa estão em sintonia; 
 Relativamente ao longo prazo, as normas francesas e europeias apresentam uma 
metodologia de análise mais aconselhável do que as restantes. A introdução de 
intervalos de valores para o módulo de deformabilidade diminui o risco de fendilhação 
por fadiga comum nas camadas de solo-cimento mais rígidas. 
 
2.2.5.3 Ficha UIC e ADIF (para caminhos-de-ferro) 
Considerando o importante levantamento das especificações normativas realizadas por Rios 
(2011) para infraestruturas de veículos automóveis, carece o levantamento das mesmas 
recomendações normativas aplicáveis a transportes de via-férrea. O ponto atual apresenta as 
normas praticadas em Espanha (ADIF, 2006) e França (UIC, 1989) para velocidade corrente e 
alta velocidade. 
Com o propósito de analisar a capacidade de suporte da plataforma, a ficha UIC (1989) 
classifica os solos em 4 categorias: 
 QS0: solos inadequados; 
 QS1: solos medíocres; 
 QS2: solos médios; 
 QS3: Solos bons. 
Esta classificação corresponde não só à natureza geotécnica dos solos (granulometria, 
plasticidade, sensibilidade à água, mineralogia, matéria orgânica), como também às suas 
condições hidrogeológicas e hidrológicas. Estas últimas condições consideram-se sãs quando 
verificados todos os seguintes casos: 
 Quando a camada superior do solo se encontra acima do nível freático medido no 
período climático mais desfavorável (antes de eventuais operações para rebaixar este 
nível, por exemplo, recorrendo a valas drenantes); 
 Quando a plataforma não está submetida a infiltrações nocivas de águas naturais, sejam 
estas verticais, transversais ou longitudinais; 
 Quando as águas da chuva se evacuam corretamente da plataforma e os sistemas de 
drenagem, transversal e longitudinal, funcionam devidamente. 




As diferentes camadas da plataforma devem cumprir os requisitos em relação ao grau de 
compactação e E tal como explica o Quadro 2.3. 





A ficha UIC (1989) impõe 5% como valor de CBR mínimo para o solo a estabilizar. 
A ADIF (2006) adota uma classificação semelhante à UIC (1989). As suas características e 
requisitos dependem da função de cada uma das camadas da via. De forma esquemática, os 
preceitos para cada uma das camadas estão apresentados no Quadro 2.4. 
Quadro 2.4 – Intervalo de valores de densidade, E e CBR para as estruturas de solo-cimento segundo ADIF (2006). 
Tipo de estrutura  Proctor Modificado (%)  E (MPa)  CBR (%) 
Núcleo da terraplanagem ≥ 95  [30; 60]  ≥ 5 
Camada de forma ≥ 100  ≥ 80  ≥ 10 
 
Segundo a ADIF (2006), a camada de forma não deve conter mais do que 5% de finos. A sua 
espessura estabelece-se em função da qualidade do material de suporte da fundação da 
terraplanagem, com espessuras nula, 40cm e 60cm para quantidades de finos menores que 
5%, 15% e 40%, respetivamente. 
 
2.2.5.4 Especificações de Taiwan (THSRC, 2001) 
Esta norma aproveita a classificação de solos utilizada pela UIC (1989), com ligeiras alterações. 
A THSRC (2001) considera como função da camada hidraulicamente estabilizada; assegurar 
uma boa distribuição de cargas, proteger as camadas subjacentes contra a erosão, evitar 
grandes infiltrações na sub-base e prevenir a penetração de finos no leito do aterro. 
O solo a estabilizar deve possuir uma distribuição granulométrica compreendida no intervalo de 
granulometria apresentado na Figura 2.5. 
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Figura 2.5 – Intervalo de granulometria proposto para o solo a estabilizar segundo a THSRC (2001). 
 
As espessuras mínimas da estrutura de solo-cimento estão compreendidas entre 0,20m e 
0,50m. Segundo a mesma norma, devem obedecer a uma série de requisitos mínimos 
verificados in situ como dureza, floculação e limpeza. 
A THSRC (2001) permite ao projetista uma maior liberdade de atuação face às restantes 
normas apresentadas. Nos seus conteúdos podem ser encontradas recomendações como as 
listadas de seguida: 
 Solo utilizado [96%; 97%]; 
 Cimento (a especificar depois de estudo) [3%; 4%]; 
 Água (a especificar depois de estudo). 
A quantidade de cimento deve ser definida pelo projetista através das seguintes características 
[testando provetes cilíndricos com a relação apresentada na Eq. (2.3)]: 
 7 dias de cura; qu ≥ 2MPa; qt ≥ 0,3MPa; 
 28 dias de cura; qu ≥ 3MPa; 
 90 dias de cura; qu ≥ 4,5MPa; qt ≥ 0,6MPa. 
O estudo deve incluir os resultados dos ensaios para um teor em cimento (c) de 3%, 3,5% e 
4%, calculados pela seguinte expressão: 
 ܿ ൌ ௗܹ,௖௜௠௘௡௧௢
ௗܹ,௦௢௟௢
 (2.4).
em que:  Wd é o peso seco. 




O peso volúmico seco (γd) e w dos provetes ensaiados não deve divergir mais do que 1% dos 
valores do teor em água ótimo (wopt) e peso volúmico seco máximo (γd,max) calculado a partir do 
ensaio Proctor modificado.  
 
2.2.6 Outros materiais do composto 
2.2.6.1 Cimento 
Existem diversos tipos de cimento considerados satisfatórios para o exercício da estabilização 
de solos. Contudo, os cimentos Portland do tipo I e II são os mais utilizados (Vitali, 2008). A 
Associação Brasileira de Cimento Portland (ABCP, 2002) não recomenda a utilização de 
cimento Portland de elevada resistência inicial em obras correntes. Este tipo de ligante 
apresenta menores resistências a agentes nocivos, como por exemplo os sulfatos. Minguela 
(2007) efetua um levantamento exaustivo das características a conferir ao cimento para a 
garantia de uma boa estabilização de solos. Entre essas características destacam-se: 
 Presa retardada; 
 Baixa libertação de calor de hidratação (baixa quantidade em C3S); 
 Baixos níveis de retração de forma a evitar a abertura de fissuras por fadiga. 
Os cimentos do tipo II são os compostos que mais se aproximam das características apontadas 
por Minguela (2007). Os baixos teores em clínquer dos cimentos do tipo II devem ser 
compensados com a adição de adjuvantes de incremento de resistência. 
O cimento utilizado no Laboratório de Geotecnia da Faculdade de Engenharia da Universidade 
do Porto (LabGeo) não cumpre as recomendações impostas por Minguela (2007). Para efeitos 
de eficiência de investigação é utilizado um cimento do tipo I (CEM I 52,5 R) de rápida presa 
inicial e elevado calor de hidratação. As suas características mecânicas são fornecidas pela 
SECIL® e estão apresentadas no Quadro 2.5. 





(1) Não aplicável 
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A ficha técnica do CEM I 52,5 R alerta que a resistência de provetes de betão com este cimento 
é extramente afetada pela relação água/cimento. Esta característica é influenciada pela elevada 
quantidade de C3S dos cimentos de presa rápida. O C3S é o responsável pela libertação de 
calor no processo de hidratação, que provoca a evaporação da água. Para garantir a completa 
cura de provetes de betão com cimento CEM I 52,5 R é necessária maior quantidade de água 
do que a necessária para hidratar um provete com cimento de presa normal. Uma pequena 
redução da relação água/cimento pode provocar a não completa hidratação, influenciando a 
resistência final do betão. 
 
2.2.6.2 Água 
A água potável é considerada satisfatória para utilização em misturas de solo-cimento (Vitali, 
2008). Segundo Ingles & Metcalf (1972), a água necessária para a hidratação do cimento é 
aproximadamente 50% do peso seco do cimento. Já Lopes (2007) conclui que o wopt é 
suficiente para hidratar a totalidade de cimento conferido a um solo. Para efeitos desta 
investigação, houve um cuidado constante no cumprimento destes dois requisitos com o 
objetivo de remoção da variável “hidratação” da caraterização geotécnica. Concomitantemente, 
o peso em água para atingir o wopt dos provetes ensaiados na presente investigação foi sempre 
substancialmente maior do que 50% do peso em cimento do provete mais cimentado. Com 
efeito, o cumprimento da recomendação de Lopes (2007) pressupôs a satisfação do critério de 
Ingles & Metcalf (1972). 
A cimentação ocorre principalmente quando se adiciona água ao cimento. As reações químicas 
de hidratação como a dos silicatos hidratados de cálcio e a dos aluminatos hidratados de cálcio 
são explicadas conforme se segue. No caso em análise, a estabilização ocorre devido às forças 
de adesão resultantes da cimentação. Os silicatos e aluminatos de cálcio ligam-se às partículas 
do solo, conferindo maior resistência à mistura. As reações químicas entre o cimento e a água 
são explicadas por: 
 ܥଷܵ ൅ ܪଶܱ → ܥଷܵଶܪݔ ൅ ܥܽሺܱܪሻଶ (2.5).
 ܥܽሺܱܪሻଶ → ܥܽାା ൅ 2ሺܱܪሻି (2.6).
As reações supra descritas são responsáveis pela hidratação do cimento. De seguida, são 
expostas as reações entre a pasta de cimento hidratada com a sílica (SiO2) e alumina (Al2O3) do 
solo (reações pozolânicas). 




 ܥܽାା ൅ 2ሺܱܪሻି ൅ ܱܵ݅ଶ → ܥܵܪ (2.7). 
 ܥܽାା ൅ 2ሺܱܪሻି ൅ ܣ݈ଶܱଷ → ܥܣܪ (2.8). 
Os compostos CSH e CAH são os agentes cimentícios responsáveis pelo aumento de 
resistência. Gomes Correia (2004, 2006) verifica que o aumento de c leva a um acréscimo da 
quantidade granular do solo modificado, implicando menor poder de absorção de água de 
mistura e maior estabilidade em termos de variações volumétricas e de capacidade de carga. O 
mesmo autor afirma que os elementos resistentes originados pela hidratação estão formados 
aproximadamente ao fim de uma hora e que o atraso na compactação conduz a um aumento de 
wopt e a uma diminuição de γd,max. Com efeito, para aproximar as características dos provetes às 
condições in situ, a sua compactação não excedeu 30 minutos, o que verifica as 
recomendações do LNEC (1972). 
 
2.2.6.3 Adjuvantes 
Pelas razões supra referidas, os retardadores de presa são muito utilizados em misturas de 
solo-cimento, apresentando como função principal promover o retardamento do tempo de presa 
a partir da intervenção nas reações químicas entre o solo e o cimento (Minguela, 2007). 
Sob o ponto de vista prático da engenharia, a AENOR (1996) sugere que o tempo mínimo de 
trabalhabilidade seja de 3 horas, uma vez que para a execução de uma base para infraestrutura 
de transporte, em toda a sua largura de pista, são necessárias aproximadamente o mesmo 
número de horas. Considerando os trabalhos de Gomes Correia (2004), apresentados no Ponto 
2.2.6.2, é evidente a necessidade de utilização de retardadores de presa. Como os provetes de 
solo-cimento da presente investigação (em laboratório) satisfazem as recomendações LNEC 
(1972), não é necessário o recurso a qualquer adjuvante deste tipo. 
A quantidade de adjuvante a utilizar depende, segundo Minguela (2007), da temperatura ao 
longo de toda a execução da mistura de solo-cimento. Quanto mais elevada for a temperatura, 
maior a quantidade de adjuvante necessária. No Quadro 2.6 verificam-se as quantidades de 
adjuvantes recomendadas consoante a temperatura. 
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Quadro 2.6 – Volume de aditivo retardador de presa a adicionar ao solo-cimento em função da temperatura no 







2.2.6.4 Materiais nocivos 
Existem diversos materiais e condições que atacam mecânica, química e eletricamente o solo-
cimento. De todos esses materiais, Ingles & Metcalf (1972) destacam, nos seus trabalhos, a 
grande influência da matéria orgânica. Não é por isso de surpreender que várias especificações 
normativas limitem a quantidade deste material a 1% do peso do solo seco. A matéria orgânica 
tem um efeito adverso na resistência final dos provetes e apresenta-se como um retardador do 
endurecimento do cimento, pois absorve os iões de cálcio que são libertados no momento da 
hidratação, influenciando negativamente as reações secundárias do cálcio libertado com a sílica 
e a alumina do solo, também responsáveis pelo aumento de resistência. 
 
2.2.7 Fatores que afetam o comportamento mecânico do solo-cimento 
Para análise dos fatores que influenciam mecanicamente o comportamento do solo-cimento não 
são considerados os esforços externos efetuados no mesmo, ou seja, pretende-se neste ponto 
avaliar o comportamento intrínseco sem qualquer agente de força externo. São inúmeros os 
parâmetros que afetam o comportamento mecânico do solo-cimento. Este tema é alvo de 
discussão nos trabalhos de diversos autores, que destacam a influência do solo, tipo e 
quantidade de cimento, tempo de cura, porosidade e quantidade de água no esqueleto do solo-
cimento [Acar & El-tahir (1986), Huang & Airey (1993), Zhu et al. (1995), Consoli et al. (2000), 
Schnaid et al. (2001), Kongsukprasert et al. (2005), Khan et al. (2006), Rios (2011), entre 
outros]. 
 
2.2.7.1 Qualidade do solo e do cimento 
Através da adição de cimento, praticamente todo o tipo de solo é contemplado pelo 
melhoramento das suas características mecânicas (Vitali, 2008). No entanto, o tratamento de 
solo com cimento pode incorporar desvantagens económicas. A quantidade de cimento 




necessária à estabilização está relacionada com a quantidade de finos presentes no solo (Rios, 
2011). Segundo o mesmo autor, não é boa política proceder à estabilização de argilas através 
de cimento, sendo que, para estes casos é mais recomendada a utilização de cal. Amaral 
(2009), baseado em Miguela (2007), apresenta uma ilustração da distribuição granulométrica 
que julga ideal para estabilização de solo com recurso a cimento (vide Figura 2.6). 
 
Figura 2.6 – Distribuição ótima entre grossos e finos para a estabilização do solo com cimento (Amaral, 2009). 
 
Por outro lado, Rios (2011) afirma que a cimentação ocorre entre os contactos das partículas. 
Com efeito, num solo bem graduado (Matos Fernandes, 2006) a cimentação é mais eficiente e, 
por isso, o valor de c necessário para assegurar a estabilização é mais baixo do que numa areia 
uniforme. 
Relativamente à qualidade do cimento, Ismail et al. (2002, 2004) realizam o estudo da influência 
de diversos tipos de ligantes hidráulicos no comportamento dinâmico de uma areia 
carbonatada. Os resultados (vide Quadro 2.7), expressos em velocidade das ondas de corte 
(VS) e módulo de distorção dinâmico (G0), mostram o ganho de propriedades conferido por cada 
um dos cimentos. 
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2.2.7.2 Trinómio água, cimento e índice de vazios 
O teor em cimento (c) é determinante no comportamento mecânico do solo-cimento [Huang & 
Airey (1993), Zhu et al. (1995), Schnaid et al. (2001), Rios (2011)]. Foppa (2005) realiza uma 
bateria de ensaios de compressão uniaxial, em provetes de solo-cimento, concluindo que a 
resistência à compressão uniaxial aumenta linearmente com o aumento do teor de cimento para 
um dado índice de vazios (vide Figura 2.7). 
 
Figura 2.7 – Variação da resistência à compressão uniaxial em função do teor em cimento (adaptado de Foppa, 
2005). 
 
Os resultados de Schnaid et al. (2001) (vide Figura 2.8), por outro lado, sugerem a existência de 
um estado último de resistência, onde a tensão de desvio (q), definida conforme se segue, 
mantém-se constante e independente da quantidade de cimento. 





Figura 2.8 – Resposta tensão-deformação para diferentes teores em cimento (adaptado de Schnaid et al., 2001). 
 
 ݍ ൌ ߪଵ െ ߪଷ (2.9). 
em que:  σ1 é a tensão efetiva vertical; 
  σ3 é a tensão efetiva horizontal. 
A água é um composto muito importante na hidratação do cimento, apresentando como 
principais características a capacidade de melhorar a trabalhabilidade do solo-cimento e de 
facilitar a sua compactação, sendo que a quantidade de água presente na mistura influencia 
substancialmente a resistência da mesma (Amaral, 2009). Segundo Gomes Correia et al. 
(2002), o w correspondente à massa volúmica aparente máxima da mistura não corresponde à 
máxima resistência. 
Felt (1955) estuda o efeito da variação de w sobre a resistência de solos arenosos, siltosos e 
argilosos através de ensaios de durabilidade e compressão uniaxial. Verifica que as amostras 
de argila e silte, compactadas com w abaixo do ótimo, apresentam elevadas perdas de massa 
nos ensaios de durabilidade. Já no caso de humidades acima do wopt, a perda de massa é 
pouco significativa. Felt (1955) verifica ainda que a maior eficácia das ligações cimento-solo, no 
caso das areias, é obtida através da compactação da mistura ligeiramente abaixo de wopt. No 
caso dos siltes e argilas, pela compactação da mistura com um w 1% a 2% superior ao wopt 
determinado no ensaio Proctor. 
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Foppa (2005) também analisa o efeito da variação de w em qu de solos cimentados (vide Figura 
2.9), tendo verificado um aumento na resistência até wopt, a partir do qual a resistência diminui. 
À semelhança de Felt (1955), Foppa (2005) verifica também que wopt não se altera de acordo 
com a variação de c. 
 
Figura 2.9 – Efeito de w em qu no solo-cimento (adaptado de Foppa, 2005). 
 
Consoli et al. (2005) apresentam uma justificação para os resultados de Foppa (2005): A 
compactação em teores em água abaixo do ótimo apresenta, possivelmente, uma estrutura 
mais floculada para teores acima desse valor… 
Outros autores [e.g. Coop & Atkinson (1993), Khan et al. (2006), Consoli et al. (2009)] entendem 
que a relação água-cimento é também influenciada pela quantidade de finos presentes no solo. 
Com intuito de normalizar esta relação, removem a percentagem de finos equivalente ao teor 
em cimento a adicionar. Este é um procedimento comum no Laboratório de Geotecnia da 
Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto (LabGeo) [vide Rios Silva et al. (2009), 
Amaral (2009), Amaral & Viana da Fonseca (2010), Amaral et al. (2010) Amaral et al. (2011a, 
2011b), Rios (2011), Amaral et al. (2012a, 2012b)] e seguido na presente investigação. 
O índice de vazios (e) das misturas de solo-cimento é também um parâmetro muito relevante 
(Rios, 2011). É de salientar que e é conferido no processo de compactação e é anterior ao 
desenvolvimento da cura do cimento. Felt (1955), tal como citado por Foppa (2005), concluiu 
que o aumento do e gera uma diminuição de qu. Estes resultados vão de encontro às propostas 
de Consoli et al. (2007) que justificam o acontecimento através da diminuição de contacto 
interpartículas para provetes de igual c (vide Figura 2.10). 




A porosidade (que embora comummente designada por n, aqui se optará pela simbologia 
apresentada por Consoli et al. (2007), η) é definida pela seguinte relação: 
 ߟ ൌ ݁1 ൅ ݁ (2.10).
 
Figura 2.10 – Efeito de η em qu do solo-cimento para um dado c (adaptado de Foppa, 2005). 
 
Lanarch (1960) verifica que durante a compactação dos solos cimentados não se consegue 
expulsar integralmente o ar do sistema, pelo que a resistência não pode ser correlacionada com 
o fator água/cimento, uma vez que este parâmetro apenas se aplica a materiais nos quais o ar 
tenha sido integralmente expulso, encontrando-se a totalidade dos vazios existentes preenchida 
por água. 
 
2.2.7.3 Tempo de cura 
O período entre a compactação do solo-cimento e o momento em que este atinge a sua 
resistência de referência (tempo de cura) depende do tipo de cimento e solo utilizados. Rios 
(2011) afirma que quando uma mistura é testada, entre o momento em que é compactada e o 
ponto em que atinge a sua máxima resistência, o seu comportamento está influenciado pelo 
tempo de cura. Por outro lado, Consoli et al. (2000) atestam que o efeito do processo é 
relativamente menos influente no final do tempo de cura. O autor vai ainda mais longe quando 
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analisa o efeito do tempo de cura em provetes carregados e em repouso comparando 
posteriormente ambas as situações. 
No entanto, qu, como outras propriedades mecânicas, é afetado pelo processo de cura. Amaral 
(2009) reporta a evolução da rigidez dinâmica em provetes de solo-cimento em função do 
tempo de cura (vide Figura 2.11), propondo uma lei logarítmica para devida explicação. 
 
Figura 2.11 – Evolução do módulo de elasticidade dinâmico (E0) em função do tempo de cura (adaptado de Amaral, 
2009). 
 
Dalla Rosa et al. (2008) conclui que os processos de cura podem afetar os resultados de 
ensaios triaxiais diferidos no tempo, alterando as características dos provetes durante o teste. 
Dif (2007) retira conclusões semelhantes a Dalla Rosa et al. (2008), só que aplicadas a ensaios 
triaxiais cíclicos. Com efeito, o tempo de cura consiste num fator a ter em consideração para 
qualquer estudo que possua o solo-cimento como objeto de análise. 
 
2.2.7.4 Considerações e fatores de estudo 
Para além dos efeitos que afetam o comportamento mecânico do solo supra descritos, devem 
ainda ser destacados o efeito da pressão de confinamento [Hardin & Richart (1963), Hardin & 
Black (1969), Edil & Luh (1978)]. Estes autores defendem que a pressão de confinamento é um 
dos principais fatores influenciadores do comportamento mecânico do solo. Hardin & Black 
(1968) estudam também o efeito da sobreconsolidação. 




Krizek et al. (1974), Iwasaki & Tatsuoka (1978) e Ferreira (2003) estudam a influência do 
tamanho e uniformidade das partículas no comportamento mecânico do solo, não tendo sido 
encontradas quaisquer referências analisando a mesma influência para o solo-cimento. Este 
ponto é remetido para o subcapítulo 2.2.7.1, que retrata a influência do tipo de solo no 
comportamento mecânico do solo-cimento. Durante esta dissertação, não são realizadas 
análises aprofundadas sobre este tema, uma vez que o tipo de solo não foi introduzido como 
uma variável de pesquisa. 
A temperatura consiste numa variável física que influencia, através de uma relação positiva, o 
volume das massas e suas conexões interpartículas. Com efeito, está também diretamente 
relacionada com os esforços exercidos interna e externamente no solo-cimento. Apesar dos 
estudos de Anderson & Richart (1974) terem concluído que a temperatura tem pequena 
influência no comportamento mecânico, na investigação que agora se apresenta houve um 
esforço na realização dos ensaios sempre nas mesmas condições de temperatura. 
Uma vez referidos os principais agentes influentes no comportamento mecânico do solo-
cimento, o Quadro 2.8 lista quais os fatores de estudo, seguido de uma breve explicação. 










Qualidade do cimento Não  Não  Não  Não  Não 
Qualidade do solo Não  Não  Não  Não  Não 
Índice de vazios (e) Sim  Não  Sim  Sim  Sim 
Teor em cimento (c) Sim  Sim  Sim  Sim  Sim 
Teor em água (w) Sim  Sim  Sim  Não  Sim 
Tempo de cura (dias) Sim  Não  Não  Sim  Sim 
Temperatura Não  Não  Não  Não  Não 
Sobreconsolidação Não  Não  Sim  Não  Não 
Nível de tensão Sim  Não  Sim  Não  Sim 
 
Tal como foi já referido, a qualidade do solo e a do cimento não representam objeto de análise, 
pois não foram consideradas como variáveis. Não existiu qualquer alteração no cimento 
utilizado durante toda a investigação. Em contrapartida, foram utilizados dois geomateriais 
diferentes. No entanto, não foi realizado qualquer paralelismo entre os mesmos. 
O índice de vazios, teor em cimento e teor em água representaram as variáveis-chave da 
investigação, foram analisadas desde o início e levadas em consideração desde então. 
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O tempo de cura não foi objeto de análise nas questões cíclicas e estáticas, já que estes testes 
foram efetuados sempre com o mesmo tempo de cura (28 dias). 
Segundo Alvarado & Coop (2012), o efeito da sobreconsolidação, não ajustado para solos 
cimentados, é constante no comportamento mecânico do solo-cimento. Com efeito, procedeu-
se à sua análise em condições estáticas, para que de seguida se pudesse efetuar uma 
extrapolação para as remanescentes condições. 
 
2.2.7.5 Tentativa de normalização 
A normalização de algumas das variáveis supra referidas possui vantagens evidentes para a 
análise geotécnica. Consoli et al. (2005) estudam a influência dos fatores e e c, propondo 
expressões que permitem uma uniformização de ambas as variáveis através de uma relação 
entre o volume de cimento e de solo, sendo que o volume das partículas sólidas do cimento 
(Vs,c) é dado pela seguinte equação: 
 
௦ܸ,௖ ൌ ௗܹ,௖ߛ௦,௖  
(2.11).
em que: Wd,c é o peso do cimento seco; 
  γs,c é o peso volúmico das partículas sólidas do cimento. 
O valor do peso volúmico das partículas sólidas do CEM I 52,5 R é 3100kgf/m3, fornecido pelo 
fabricante. A equação seguinte permite conhecer o peso do cimento face ao peso total da 
mistura de solo-cimento. 
 ܥ ൌ ௗܹ,௖
ௗܹ,௖ ൅ ௗܹ,௦ 
(2.12).
em que: Wd,s é o peso de solo seco. 
Estabelecida a relação anterior, a equação seguinte permite o cálculo do peso volúmico das 
partículas sólidas da mistura de solo com cimento (γs,m). 
 ߛ௦,௠ ൌ ߛ௦,௦ሺ1 െ ܥሻ ൅ ߛ௦,௖ሺܥሻ (2.13).
em que: γs,c é o peso volúmico das partículas sólidas do solo. 
Consoli et al. (2005) apresentam o parâmetro CIV como relação entre o volume de partículas de 
cimento em relação ao volume total da amostra, obtido por: 




 ܥூ௏ ൌ ௦ܸ,௖
௦ܸ,௖ ൅ ௗܹ,௦ߛ௦,௦ ൅ ௩ܸ
 (2.14).
em que: Vv é o volume de vazios (ar e água); 
Por outro lado, o índice de vazios (e) é expresso por: 
 ݁ ൌ ߛ௦,௠ െ ߛௗ,௠ߛௗ,௠  (2.15).
em que: γd,m é o peso volúmico seco da mistura. 
 ߛௗ,௠ ൌ ௗܹ,௦ ൅ ௗܹ,௖ ൅ ௪ܹ௦ܸ,௖ ൅ ௦ܸ,௦ ൅ ௩ܸ  
(2.16).
em que: Ww é o peso da água; 
  Vs,s é o volume das partículas sólidas do solo calculado por: 
 
௦ܸ,௦ ൌ ௗܹ,௦ߩ௦,௦  
(2.17).
Colocando a Eq. (2.15) em ordem a η obtém-se: 
 ߟ ൌ ߛ௦,௠ െ ߛௗ,௠
ߩௗ,௠ ൬ߛ௦,௠ െ ߛௗ,௠ߛௗ,௠ ൅ 1൰
 (2.18).
O efeito do índice de vazios, nas equações de Consoli et al. (2005, 2007), é contemplado pela 
Eq. (2.18), enquanto o efeito do teor em cimento é considerado no parâmetro CIV. Dividindo η 
por CIV, os autores encontram um parâmetro que relaciona ambos os efeitos. Para efeitos de 
ajuste das tendências e introdução de uma componente experimental, Consoli et al. (2005) 
propõem um parâmetro empírico (x Є [0; 1]) como uma potência de CIV. Esta relação é 
apelidada de índice vazios-cimento (IVC) e expressa-se da seguinte forma: 
 ܫ௏஼ ൌ ߟܥூ௏௫ (2.19).
Na literatura encontram-se diversos exemplos de aplicação deste índice [v.g. Consoli et al. 
(2006), Vitali (2008), Rios Silva et al. (2009), Amaral (2009)]. Os trabalhos citados propõem uma 
lei potencial para modelação das propriedades mecânicas com o índice físico (e.g. qu, E0, Et). A 
título de exemplo, Amaral (2009) apresenta uma lei que relaciona E0 com IVC segundo a 
seguinte equação: 
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 ܧ଴ ൌ ܽ ܫ௏஼ି௕ (2.20).
em que: a e b são constantes da regressão potencial. 
O mesmo autor exibe um estudo da variação do coeficiente de determinação (R2) em função da 
alteração do parâmetro empírico x [vide Eq. (2.19)]. 
Apesar dos bons resultados reportados na literatura acerca do desempenho de IVC, devem ser 
referidas duas críticas ao índice apresentado por Consoli et al. (2005, 2007): 
 A introdução do parâmetro empírico x retira o carácter físico de IVC; 
 IVC apenas contabiliza os efeitos c e e. 
No entanto, IVC é referido e utilizado diversas vezes ao longo da dissertação com respetiva 
avaliação do seu desempenho. A Figura 2.12 apresenta mais um exemplo da aplicação de IVC, 
desta vez como explicação da influência de e e c na resistência à compressão uniaxial. 
 
Figura 2.12 – Relação vazios/cimento expressa em termos da porosidade (η) e teor volumétrico em cimento (CIV) 
(Vitali, 2008). 
 
2.3 Mecânica dos solos não saturados 
2.3.1 Introdução 
A Geotecnia é o agrupamento da engenharia com a mecânica dos solos-rochas e suas 
respetivas propriedades. A mecânica de solos clássica dá ênfase a uma condição particular da 
natureza dos solos, o seu estado saturado ou seco (Fredlund & Rahardjo, 1993) ou mecânica 




dos solos single fluid. No entanto, é observado por diversos investigadores [e.g. Alonso et al. 
(1990), Fredlund & Rahardjo (1993), Wheeler & Sivakumar (1995)] que, para além do estado 
saturado ou seco, existe uma outra condição que desempenha um papel preponderante no 
comportamento dos solos e que deve ser contabilizada no exercício da Engenharia Geotécnica. 
O solo que possui uma pressão neutra (u) negativa e cujo w é inferior ao da condição saturada 
[grau de saturação (S) = 1], e superior ao estado seco do solo (S=0), é designado por solo não 
saturado e é estudado pela mecânica dos solos multi fluid (vide Figura 2.13). Alonso et al. 
(1990) provam que esta condição não só existe como afeta de forma não negligenciável o 
comportamento do solo. 
 
Figura 2.13 – Desenvolvimento de excessos de pressão neutra negativos com o rebaixamento no nível freático 
(adaptado de Fredlund & Rahardjo, 1993). 
 
Os números da Figura 2.13 representam intervalos temporais do caminho da condição saturada 
até à condição não saturada. 
 
2.3.2 Propriedades de fase do solo não saturado 
Um elemento de solo é um sistema multifásico que é constituído por (vide Figura 2.14): 
 Sólidos (partículas de solo); 
 Líquidos (água); 
 Gases (ar). 
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Os vazios existentes na massa do solo são considerados como um meio onde existe uma 
combinação entre fases líquidas e gasosas (Ng & Chiu, 2003). A fase dos solos não saturados 
permanece entre as fases líquida e saturada (0 < S < 1) e os seus vazios estão parcialmente 
preenchidos por água e por ar. 
Quando o solo caminha da condição saturada (Figura 2.14c) para o estado seco (Figura 2.14a) 
passa obrigatoriamente pela condição não saturada (Figura 2.14b). O solo é considerado seco 
quando uma pequena amostra de água livre permanece na superfície de partículas isoladas. 
Foi observado por Fredlund & Rahardjo (1993) que solos completamente secos na natureza 
representam uma exceção. 
   
a) b) c) 
Figura 2.14 – Propriedades de fase do solo: a) seco; b) não saturado; c) saturado. 
 
A mecânica dos solos não saturados clássica considera que o solo não saturado é um sistema 
de três fases: sólido, líquido e gasoso. Na aproximação citada, a interface entre solo e água, 
geralmente conhecida por diafragma contrátil ou menisco, é negligenciada. Fredlund & 
Rahardjo (1993) são dos primeiros a afirmar que o menisco desempenha um papel ativo na 
mecânica dos solos não saturados. Sugerem a adição de uma nova fase às restantes 
apresentadas na Figura 2.13. De forma esquemática estão representadas na Figura 2.15 as 
diferentes fases do solo não saturado em função da teoria aplicada (para o mesmo volume total 
de geomaterial). 






Figura 2.15 – Propriedades de fase do solo não saturado: a) teoria vanguardista; b) teoria clássica. 
 
Na realidade, o diafragma contrátil (vide Figura 2.15a), ou menisco, possui uma grandeza na 
ordem de poucas camadas moleculares. Com efeito, a sua capacidade de influenciar o volume 
e massa do solo é negligenciável. 
 
2.3.3 Tensão desenvolvida no menisco 
Lu & Likos (2004) afirmam que a tensão no menisco (ou tensão de superfície) é definida como a 
máxima energia que um fluido pode armazenar sem que seja posto em causa o equilíbrio do 
sistema, ou seja, sem que seja aberta ou fechada uma unidade de área nas interfaces das 
fases. Na interface gás-líquido, a tensão de superfície nasce com o desequilíbrio entre as forças 
intermoleculares compreendidas na fase líquida. Na interface ar-água (i.e. menisco), por 
exemplo, as moléculas de água localizadas a uma distância finita do menisco não 
experimentam forças coesivas de igual módulo em todas as direções. Consequentemente, as 
moléculas próximas da superfície aderem de forma mais resistente às restantes moléculas que 
estão diretamente associadas à superfície, gerando forças não equilibradas que impelem para o 
interior da fase líquida. 
Para que o sistema possa permanecer em equilíbrio mecânico, a resultante das forças não 
equilibradas desenvolve-se ao longo da interface. A Figura 2.16 ilustra o menisco quando este 
possui uma forma abatida e se modifica para uma forma semicircular para contrabalançar as 
forças não equilibradas, promovendo o aparecimento da tensão de superfície. Por outro lado, a 
tensão de superfície faz com que o menisco se comporte como uma membrana elástica (Lu & 
Likos, 2004). A tensão de superfície é na realidade a resultante do esforço distribuído não só no 
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menisco, como também em pequenos incrementos de profundidade (interior da fase líquida) 
abaixo da membrana. 
 
a) b) c) 
Figura 2.16 – Fenómeno da tensão de superfície: a) Forças intermoleculares na interface ar-água; b) Equilíbrio das 
forças que atuam num diafragma contrátil de duas dimensões (Fredlund & Rahardjo, 1993); c) distribuição de 
pressão com a profundidade e resultante (TS). (Lu & Likos, 2004). 
 
Aplicando o equilíbrio de forças na direção vertical no modelo do diafragma contrátil (vide Figura 
2.16b) é obtido: 
 2  ௌܶ sin ߚ ൌ 2 ߂ݑ ܴௌ sin ߚ (2.21).
 ߂ݑ ൌ ௌܴܶௌ 
(2.22).
em que: RS é o raio de curvatura; 
  β é o ângulo indicado na Figura 2.16b. 
A Eq. (2.22) mostra que quanto maior for a diferença de pressão no menisco menor é o raio de 
curvatura da membrana. Segundo Lu & Likos (2004), a tensão de superfície pode ser obtida 
através da seguinte equação: 
 





em que: σ é a tensão total na fase líquida; 
  dc é a espessura da camada de fronteira; 
  uw é a pressão da água. 




Lu & Likos (2004) afirmam também que a espessura da camada de fronteira (dc) num sistema 
ar-água é cerca de 10 moléculas de água. Com efeito, a espessura do diafragma contrátil pode 
ser negligenciada nos cálculos de TS. 
O sistema de 2 dimensões pode ser expandido para obter um modelo em 3 dimensões (vide 
Figura 2.17), onde os excessos de pressão neutra (Δu) podem ser escritos por: 




em que:  R1 e R2 são o raio de curvatura em 2 eixos ortogonais. 
Quando R1=R2=RS, a Eq. (2.24) pode ser reduzida a: 
 ߂ݑ ൌ 2 ௌܴܶௌ 
(2.25).
 
Figura 2.17 – Tensão de superfície num diafragma contrátil de 3 dimensões (Fredlund & Rahardjo, 1993). 
 
A pressão de ar (ua) que atua no menisco de um solo não saturado é maior do que a pressão de 
água (uw). É por esta razão que o diafragma, apresentado na Figura 2.17, possui um aspeto 
côncavo. Da Figura 2.16 retira-se: 
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 ݑ௪ ൅ ߂ݑ ൌ ݑ௔ (2.26).
Substituindo Δu na Eq. (2.25) obtém-se: 
 ݑ௔ െ ݑ௪ ൌ 2 ௌܴܶௌ 
(2.27).
A diferença de pressão ao longo do diafragma contrátil (ua-uw) é referida na literatura como 
sucção matricial. A Eq. (2.27) é referida como a equação de capilaridade de Kelvin. 
 
2.3.4 Conceito de tensão efetiva aplicada ao solo não saturado 
Como fundador da mecânica dos solos não saturados, Karl Terzaghi desenvolveu o conceito de 
tensão efetiva para definir o estado de tensão num solo saturado. Esta proposta foi amplamente 
aceite, uma vez que se mostrou capaz de definir os parâmetros de tensão dos solos saturados. 
Lambe & Whitman (1969) definem tensão efetiva como a força suportada pelo esqueleto do 
solo dividida pela área total da superfície. Terzaghi (1943) afirma que todos os efeitos 
mensuráveis numa mudança de esforço ou resistência se devem a alterações na tensão efetiva 
(σ’). 
 ߪᇱ ൌ ߪ െ ݑ௪ (2.28).
Bishop (1959) desenvolve um conceito que estende o princípio da tensão efetiva para os solos 
não saturados. O autor propõe uma expressão para cálculo de σ’ para o estado não saturado, 
que se torna uma referência na geotecnia. 
 ߪᇱ ൌ ሺߪ െ ݑ௔ሻ ൅ ࢷ ሺݑ௔ െ ݑ௪ሻ (2.29).
em que: ࢷ é o parâmetro de sucção de Bishop. 
O autor procurou estabelecer valores tipológicos para ࢷ propondo o valor de zero para o estado 
seco e 1 para o estado saturado. Quando ࢷ=1 a Eq. (2.29) reduz-se para a Eq. (2.28) que 
consiste na expressão inicial apresentada por Terzaghi (1943). De forma a validar o parâmetro 
ࢷ, Bishop (1960) e Bishop & Henkel (1962) realizam, no Imperial College em Londres, um 
conjunto de ensaio triaxiais em condições saturadas e não saturadas. Os resultados expressos 
em comportamento monotónico, apresentados na Figura 2.18, revelam o carácter independente 
desta variável do estado de tensão. 





Figura 2.18 – Resultados experimentais que ilustram a dependência de ࢷ com o grau de saturação: a) silte sem 
coesão (Donald, 1956); b) solos remoldados (Blight, 1965). 
 
Vanapalli & Fredlund (2000) expressam ࢷ em termos de saturação efetiva e teor em água 
volumétrico efetivo: 
 ߕ ൌ ܵ െ ܵ௥1 െ ܵ௥ ൌ
ߠ െ ߠ௥
ߠ௦ െ ߠ௥ 
(2.30).
em que: Sr é o grau de saturação residual e correspondente ao S de uma pequena 
amostra de água não drenada que permanece na superfície de partículas de solo isoladas; 
  θ é o teor em água volumétrico (Vw/Vs,s) 
  θs é o teor em água volumétrico saturado; 
  θr é o teor em água volumétrico residual calculado para a mesma condição de Sr. 
Vanapalli & Fredlund (2000) não são os únicos autores que propõem aproximações ao 
parâmetro de Bishop. Inúmeras propostas teóricas, empíricas e experimentais têm o seu lugar 
na literatura. Entre as mesmas destaca-se a forma simples de extensão da envolvente de rotura 
do critério Mohr-Coulomb para solos não saturados. Introduzindo a Eq. (2.29) na equação de 
Mohr-Coulomb, de seguida apresentada, é obtido: 
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 ߬ ൌ ܿᇱ ൅ ߪᇱ tan ሺ߶′ሻ (2.31).
 ߬௙ ൌ ܿᇱ ൅ ሾሺߪ െ ݑ௔ሻ ൅ ߕ ሺݑ௔ െ ݑ௪ሻሿ tan ሺ߶′ሻ (2.32).
em que: ’ é o ângulo de atrito do solo; 
  c' é a coesão do solo associada à componente estrutural do solo, i.e., em 
condições saturadas. 
Utilizando a combinação mais simples de variáveis de estado de tensão e estendendo-as para o 
caso do solo não saturado, a envolvente de rotura Mohr-Coulomb pode ser expressa por: 
 ߬௙ ൌ ܿᇱ ൅ ሺߪ െ ݑ௔ሻ tanሺ߶ᇱሻ ൅ ሺݑ௔ െ ݑ௪ሻtan ሺ߶௕ሻ (2.33).
em que: b é o incremento de resistência ao corte devido ao aumento de sucção matricial. 
A Figura 2.19 ilustra a envolvente de rotura de Mohr-Coulomb para solos não saturados de 
acordo com a Eq.(2.33). 
 
Figura 2.19 – Envolvente de rotura Mohr-Coulomb estendida para solos não saturados (adaptado de Fredlund & 
Rahardjo, 1993). 
 
Assumindo a correta descrição das Eqs. (2.32) e (2.33) para o estado não saturado do solo, as 
tensões de corte calculadas através de ambas as equações apresentam o mesmo resultado. 
Como consequência obtém-se: 




 tanሺ߶௕ሻ ൌ ࢷ tanሺ߶ᇱሻ (2.34).
sendo a este valor acrescentado um ganho de intercepto coesivo com a sucção matricial (ua-
uw). 
Através dos ensaios realizados, Fredlund & Rahardjo (1993) verificam a seguinte relação para 
diferentes tipos de solo: 
 ߶௕ ൑ ߶′ (2.35).
Em provetes ensaiados para distintos w, Vanapalli et al. (1996) constatam que não são 
verificadas relações entre a sucção e a resistência ao corte lineares. Devido a esta não 
linearidade, um único valor de b não é suficiente para descrever a envolvente de rotura para 
solos não saturados. A Figura 2.20 ilustra a envolvente de Mohr-Coulomb modificada mas 
explicativa das questões de não linearidade. 
 
Figura 2.20 – Envolvente de rotura Mohr-Coulomb estendida que contabiliza os efeitos de não linearidade (adaptado 
de Lu, 2008). 
 
2.3.5 Curva característica do solo-água (SWCC) ou curva de retenção 
A curva característica do solo-água (SWCC) corresponde à relação entre o teor em água (w) e 
a sucção do solo. Lu & Likos (2004) afirmam que SWCC é uma relação constitutiva fundamental 
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na mecânica dos solos não saturados. Como a curva característica do solo-água ilustra o 
comportamento de retenção de água pelo solo, é por vezes apelidada na literatura como curva 
de retenção, curva de pressão capilar ou, simplificadamente, curva de sucção. 
A SWCC é geralmente desenhada num gráfico de escala semi-logarítmica onde os valores de w 
são mantidos em escala linear e os da sucção em escala logarítmica. 
A quantidade de água no solo pode ser expressa por w mas também pelo teor em água 
volumétrico (θ) para obtenção da SWCC. Enquanto w (teor em água gravimétrico) é utilizado 
em Engenharia Geotécnica, θ é utilizado pelas ciências do solo (Fredlund & Xing, 1994). A 
Figura 2.21 é uma representação tipificada da SWCC de uma areia limpa. 
 
Figura 2.21 – Curva característica do solo-água (adaptado de Lins et al., 2009). 
 
A relação entre θ, w e o grau de saturação (S) é definida por: 
 ߠ ሺ1 ൅ ݁ሻ ൌ ܵ ݁ ൌ ݓ ܩ௦ (2.36).
em que: Gs é a densidade das partículas sólidas. 
Pela análise da Eq. (2.36) evidencia-se que, para um índice de vazios constante, θ é 
diretamente proporcional a S e w. Salientam-se ainda as principais características da SWCC: 
 Desempenha um papel importante no comportamento hidro mecânico do solo; 




 Ajuda na previsão de diferentes propriedades do solo como a resistência ao corte, calor 
específico, condutividade térmica, condutividade hidráulica, entre outras. 
 
2.3.6 Sucção 
A sucção é geralmente definida como a energia livre entre solo e água, ou seja, a pressão de 
poros negativa existente na massa do solo. Na literatura são considerados 3 tipos de sucção: 
 
 Sucção Matricial 
A sucção matricial (ΨM) é definida como a sucção gerada pelo solo que induz o fluxo de água 
para o interior de si mesmo em estado não saturado. Caracteriza-se por uma pressão negativa 
como consequência da disposição meniscal do solo. Ng et al. (2007) definem a ΨM como a 
energia requerida para mover uma molécula de água para dentro da matriz do solo. Já Ng & 
Yung (2007) definem ΨM como o défice de pressão neutra face à pressão atmosférica que é 
produzida nos poros de um solo não saturado através da interação solo-água. ΨM varia 
consoante w [Bishop (1960), Alonso et al. (1990), Fredlund & Rahardjo (1993), Tripathy et al. 
(2002)] e tem maior influência no comportamento do solo do que a sucção osmótica. 
Desempenha um papel preponderante na mecânica dos solos não saturados e é uma função do 
tipo de solo, estrutura e componentes. Este tipo de sucção apenas está presente na zona de 
transição definida na Figura 2.21. 
 
 Sucção Osmótica 
A sucção osmótica (π) é definida como a sucção induzida pela concentração de iões dissolvidos 
na água existente nos poros do solo. π pode estar presente em ambos os estados saturados e 
não saturados. Permanece constante no estado saturado enquanto no solo não saturado varia 
em função da concentração de iões na água. Se houver lugar à evaporação de água nos poros 
do solo, a concentração de iões aumenta e como consequência o efeito π aumenta também. 
 
 Sucção total 
A sucção total (Ψ) é definida como a energia requerida para remover uma molécula de água da 
matriz do solo para a fase gasosa. Matematicamente, Ψ é definida por: 
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 ߖ ൌ ߖெ ൅ ߨ ൌ ሺݑ௔ െ ݑ௪ሻ ൅ ߨ (2.37).
Como a componente osmótica é de uma magnitude substancialmente inferior à componente 
matricial, segundo Arroyo et al. (2012a) é razoável considerar que: 
 ߖ ൎ ߖெ ⇔ ݏ (2.38).
em que: s é a sucção total assumida desprezando a componente π. 
 
2.3.6.1 Capilaridade 
Quando a força adesiva entre as partículas de solo e fluido são maiores que as forças coesivas 
entre as partículas de fluido, este último tende a penetrar nos poros do solo. A este fenómeno 
dá-se o nome de capilaridade. Na matriz do solo podem constar dois tipos de água: água 
absorvida e água capilar (Schick, 2003). A água absorvida permanece na superfície dos grãos 
minerais devido à absorção. Por outro lado, a água capilar é fixa ao espaço dos poros perante 
as forças de tensão superficial. A altura de subida da água capilar (hc) num tubo pode ser 
calculada por: 
 ݄௖ ൌ 2 ௦ܶߩ௪ ݃ ܴ௦ 
(2.39).
em que: g é a aceleração da gravidade (≈9,81m/s2). 
Retomando a Figura 2.20, no ponto C verifica-se a condição ua=0kPa com uma pressão de 
água de: 
 ሺݑ௔ െ ݑ௪ሻ ൌ ߩ௪ ݃ ݄௖ (2.40).
Adicionalmente pode ser observado que, para raios de curvatura mais pequenos, os meniscos 
são inversamente proporcionais ao raio do tubo capilar. É legítimo afirmar que, para solos 
uniformemente graduados, o tamanho das partículas de solo é proporcional ao tamanho do 
poro. Esta premissa permite que Kafle (2010) conclua que para iguais valores de θ, a ΨM em 
materiais graúdos uniformemente graduados é menor que a dos seus correspondentes solos 
mais finos. Solos uniformemente graduados traduzem comportamentos capilares mais 
uniformes. 
 




2.3.6.2 Metodologias para medição da sucção 
Os diferentes métodos para medir a sucção podem ser divididos em 2 grandes grupos: as 
técnicas diretas e indiretas (Boso et al., 2003). As técnicas diretas envolvem a medição das 
tensões na água do solo (e.g. tensiómetros). As técnicas indiretas exploram os equilíbrios 
termodinâmicos, leis elétricas e físicas para extrapolar a sucção e outras variáveis mensuráveis, 
como por exemplo a humidade relativa. Existem porém algumas técnicas que se encontram na 
fronteira da aproximação direta e indireta. A sua enumeração, juntamente com a respetiva 
explicação, pode ser encontra nos trabalhos de Boso et al. (2003). 
Para efeitos da presente investigação, entre as técnicas existentes de medição de sucção, 
apenas é referida a aproximação termodinâmica. Uma descrição mais completa acerca das 
técnicas não abordadas pode ser encontrada em Romero (1999) e Topa Gomes (2009). 
A técnica de aproximação termodinâmica utiliza a equação de Kelvin expressa por: 




em que: R é a constante universal de gás [≈8,314 j/(mol.K)]; 
  T é a temperatura absoluta; 
  uv é a pressão parcial de vapor de água no poro do solo; 
  uv0 é a pressão de saturação do vapor de água numa superfície plana de água 
destilada à mesma temperatura de uv; 
  νw é o volume específico de água; 
  wν é a massa molecular do vapor de água. 
A relação entre uv e uv0 é comummente apelidada de humidade relativa (RH). Para uma 
temperatura de 20ºC a Eq. (2.41) pode ser reescrita por: 
 ݏ ൎ െ135022 ln ሺܴܪሻ (2.42).
Entre os restantes instrumentos de medição da sucção destacam-se: 
 Psicrómetro; 
 Papel de filtro; 
 Discos de High Air Entry (HAE); 
 Tensiómetro; 
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 Reflectómetro no domínio do tempo (TDR); 
 Técnica de translação de eixos. 
Cada uma das técnicas supra listadas podem ser encontradas e exaustivamente descritas em 
Ng & Menzies (2007). 
 
2.3.6.3 Modelos para solos não saturados 
Apenas no início dos anos 90 começam a surgir modelos constitutivos para solos não 
saturados, que acoplam de forma consistente as mudanças de volume com as tensões de 
corte. Baseados no modelo de estado crítico (vide Ponto 2.7), sobrevêm os modelos de Alonso 
et. al. (1990), Jommi & di Prisco (1994), Wheeler & Sivakumar (1995), Cui & Delage (1996), 
entre outros. Alguns dos modelos supra referidos são implementados em código de cálculo por 
elementos finitos (Alonso et al., 1994). À data, a revisão completa dos diferentes tipos de 
modelos para solos não saturados é apresentada por Wheeler & Karumbe (1995). Estes 
autores dividem os modelos em termos de elasticidade (elásticos e elastoplásticos) e 
parâmetros de entrada. 
Nesta breve revisão, apenas se apresentam os principais aspetos do modelo proposto por 
Alonso et al. (1990), baseado na teoria do endurecimento plástico, no que se refere aos solos 
não saturados de estrutura aberta. Este modelo é normalmente apelidado de Barcelona Basic 
Model (BBM) e engloba 4 variáveis de estado: q, p’, volume específico (ν) e sucção (s). 
 ߥ ൌ 1 ൅ ݁ (2.43).
Segundo Josa et al. (1987), na representação de um solo não saturado com estrutura aberta 
num plano de tensões (p, s), a curva que une os pontos de pressão de pré-consolidação 
aparente – obtidos a distintas sucções para amostras com a mesma densidade seca inicial – 
tende para a forma de LC1 (vide Figura 2.22a). Em que LC é a abreviatura de carga de colapso 
(Loading Collapse). No modelo plástico com endurecimento, a LC pode ser representada como 
uma superfície de cedência. No caso do solo não saturado, a sucção é nula e a pressão de pré-
consolidação denominada por p01*. 
As trajetórias de dois provetes em compressão com níveis de sucção diferentes (sA e sB) são 
indicadas na Figura 2.22 e os respetivos comportamentos esperados podem ser observados na 
Figura 2.22b. 






Figura 2.22 – Modelo conceptual para solos não saturados: a) Curvas de cedência e trajetórias de tensões; b) 
Curvas de compressão. (Josa et al.,1987). 
 
Observa-se pela análise da Figura 2.22 que para incrementos de cargas posteriores a LC1 até 
uma nova posição LC2 – caracterizando uma nova pressão de pré-consolidação saturada – é 
induzida uma compressão ao solo e obtém-se uma acumulação de deformações volumétricas 
irreversíveis. Esta deformação plástica move o ponto de pré-consolidação para a posição p02*. 
Nesta área (lado esquerdo de LC representado na Figura 2.22), um humedecimento indica uma 
expansão volumétrica como resultado da redução de pressão associada à diminuição de 
sucção. Similarmente, se a sucção aumenta (lado seco), o volume diminui. 
Este modelo também prevê o colapso em estruturas de solo quando uma trajetória de 
humedecimento cruza a curva LC. Para este caminho, a superfície de cedência é 
translacionada para a posição LC2 que se caracteriza por uma maior pressão de pré-
consolidação saturada. Este incremento de pressão de pré-consolidação resulta na redução 
volumétrica de um provete. A superfície de cedência LC define dois comportamentos básicos: 
 O comportamento de carga a diferentes sucções; 
 Fenómeno de colapso do solo. 
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 ߣሺݏሻ ൌ ߣሺ0ሻൣሺ1 െ ݎሻఉ௦ ൅ ݎ൧ (2.45).
em que:  p0 é a pressão de pré-consolidação em estado saturado; 
  p0* é a pressão de pré-consolidação em estado não saturado; 
  pc é a pressão de referência; 
  λ(0) é o declive do ramo virgem na condição saturada; 
  λ(s) é o declive do ramo virgem na condição não saturada; 
  κ é o declive do ramo sobreconsolidado; 
  β é uma constante que relaciona a taxa de incremento da rigidez com a sucção; 
  r é uma constante dada pela proporção entre o valor mínimo de 
compressibilidade para altos valores de sucção e λ(0). 
Um aumento de esforço de compressão ou um humedecimento geram um estado mais 
compactado ou o colapso do solo (Alonso & Gens, 1993). 
O BBM permite ainda simular o comportamento de um solo em regime elástico quando as 
tensões aplicadas permanecem no interior da superfície de cedência. Em termos 
tridimensionais, as deformações plásticas induzem uma expansão da superfície de cedência 
num espaço de tensões (p, q e s). A equação para a superfície de cedência em planos de 
sucções constantes é representada na Figura 2.23. 
 ݍଶ െ ܯଶ ሺ݌ ൅ ݌௦ሻ ሺ݌଴ െ ݌ሻ ൌ 0 (2.46).
em que: M é o declive da linha de rotura em estado crítico; 
  ps = k.s em que k é um parâmetro que controla a taxa de incremento da coesão 
com a sucção, que no domínio elástico se considera o módulo de distorção. 





Figura 2.23 – Superfície de rotura do modelo LC para estado de tensão tridimensional (Alonso et al., 1990). 
 
2.4 Solos cimentados não saturados 
2.4.1 Principais características 
Em zonas tropicais, áridas, semiáridas e mediterrânicas encontram-se frequentemente solos em 
estado não saturado que contêm uma mensurável cimentação natural. O grau de saturação 
está condicionado pelas variações estacionárias do clima, enquanto a cimentação é 
normalmente uma característica herdada da rocha-mãe, processos naturais ou artificiais. 
Nestas condições, encontram-se numerosos substratos de solos carbonatados, residuais e 
cimentados artificialmente, sendo os primeiros uma formação típica das zonas geográficas 
mediterrânicas. 
A saturação e a cimentação são aspetos que podem apresentar um carácter dominante no 
comportamento mecânico do solo (Carvalho, 2002) e, em alguns casos, determinar elevados 
incrementos de resistência. Nas últimas duas décadas foram obtidos grandes avanços no 
estudo e modelação das supracitadas condicionantes. Não obstante, de uma forma geral, a 
saturação e cimentação têm vindo a ser estudadas de uma forma separada. Este fato limita o 
estudo dos solos cimentados não saturados e, noutros casos, pode levar a conclusões pouco 
idóneas devido à sobreposição de efeitos. 
Alonso & Gens (1993), baseados nos resultados experimentais existentes para solos 
cimentados e solos não saturados, apresentam um modelo para solos cimentados não 
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saturados. Leroueil & Barbosa (2000) apresentam resultados edométricos, com taxa de 
deformação constante, que validam algumas previsões do modelo de Alonso & Gens (1993). 
 
2.4.2 Comportamento e modelo para solos cimentados não saturados 
Nos solos cimentados, a cimentação existente entre as partículas sólidas proporciona uma 
coesão (c’) real do material. Este intercepto, natural ou artificial, diminui gradualmente com o 
incremento de tensões ou deformações devido à degradação das ligações entre as partículas. 
Para este tipo de geomaterial observa-se uma rotura frágil, de fácil identificação e bem 
delineada [especialmente em condições de baixo confinamento (Carvalho, 2002)]. Por outro 
lado, em solos não saturados, a sucção desempenha um papel análogo ao da cimentação, 
incrementando a coesão do solo. Apesar das diferenças bem demarcadas em ambos os 
interceptos coesivos, geralmente observa-se uma cedência frágil em solos não saturados, onde 
a sucção representa uma variável de tensões independente não afetada pelo processo de 
deformação (Cardoso & Maranha das Neves, 2011). Estas características são também 
observadas nos solos cimentados. 
Alonso & Gens (1993), cientes das condições supra descritas, propõem um modelo, idêntico ao 
BBM, para solos estruturados não saturados. 
As pressões de pré-consolidação do material desestruturado, para condições saturadas e não 
saturadas (p0* e p0), pertencem à superfície de cedência LCu (vide Figura 2.24). A linha LCu 
representa um incremento de coesão a partir de um valor de sucção nulo (s=0kPa). Os 
incrementos aparentes nas tensões de pré-consolidação e coesão, induzidos por s, são dados 
por Δps e Δpss=ps, respetivamente. 
 





Figura 2.24 – Proposta de mecanismo de rotura, em condições isotrópicas, para um solo cimentado não saturado 
(Alonso & Gens, 1993). 
 
O efeito da cimentação é representado por uma ampliação da superfície de cedência em 
relação ao estado desestruturado, de acordo com os pressupostos do modelo proposto por 
Gens & Nova (1993): Em solos saturados, a cimentação aumenta as pressões de pré-
consolidação aparentes (p*co). 
Alonso & Gens (1993) propõem dois mecanismos que podem contribuir para aumentar a 
pressão de pré-consolidação de materiais cimentados com a sucção: 
 Um incremento do efeito da cimentação com o incremento da sucção (Δpbco) formando 
uma nova superfície de cedência (LCbs); 
 O efeito capilar, em que aumento de sucção conduz a um aumento da resistência das 
uniões cimentadas entre as partículas; Este efeito é indicado pelo incremento Δpbco para 
uma dada sucção que, por sua vez, gera uma superfície de cedência final (LCb) para 
material cimentado; O efeito capilar puro sobre solos cimentados (Δpsco) é indicado pela 
trama da Figura 2.24. 
Gens & Nova (1993) postulam que o efeito capilar em solos cimentados não é da mesma 
intensidade que o efeito capilar para solos desestruturados (Δpsco<Δps), uma vez que o agente 
cimentício tende a ocupar a posição dos contactos entre as partículas, impossibilitando que as 
curvaturas dos meniscos encontrem valores admissíveis no ponto de contacto ideal. Por outro 
lado, as pontes cimentícias têm arranjo particular próprio e fábrica própria também. 
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Alonso & Gens (1993) estendem a relação entre p*co e p*0 para condições não saturadas. Os 
autores modificam a formulação do parâmetro de cimentação b, proposto por Gens & Nova 
(1993), para: 
 ܾ ൌ ܾ௨ ݁ିሺ௛ି௛బሻ (2.47).
 ܾ௨ ൌ ܾ଴ ൅ ߂ܾ ሺ1 െ ݁ି௔௦ሻ (2.48).
em que: bu e b0 são parâmetros dimensionais que contabilizam o efeito da cimentação em 
condição não saturada e saturada, respetivamente. 
Ficando a pressão de pré-consolidação isotrópica, para uma dada sucção num material 
cimentado, definida como: 
 ݌௖௢ ൌ ݌଴∗ ሺ1 ൅ ܾሻ (2.49).
Alonso & Gens (1993) comentam que uma contribuição adicional, Δpsco, deve ser adicionada a 
pco incorporando o efeito capilar mencionado anteriormente. 
Na Figura 2.25 está a representação qualitativa da superfície de rotura no plano p vs. q do 
modelo Cam-Clay modificado, implementado por Alonso & Gens (1993). Constatam-se 
diferenças substanciais nas elipses para a condição saturada e não saturada para os casos 
cimentado e desestruturado. Na condição saturada, a ampliação da superfície de cedência é 
definida por dois parâmetros: 
 A pressão de pré-consolidação aparente do material cimentado em condição saturada 
(p*co); 
 A resistência de tração isotrópica em condição saturada (p*t). 
Para a condição não saturada, os parâmetros que definem o tamanho da superfície de cedência 
cimentada são pt e pco. 
 
 






Figura 2.25 – Superfícies de rotura no plano p’, q: a) solos saturados; b) solos não saturados. (adaptado de Alonso & 
Gens, 1993). 
 
Os resultados obtidos por Leroueil & Barbosa (2000) com ensaios edométricos a velocidade de 
deformação constante e c=2% estão apresentados na Figura 2.26. Os autores observam um 
incremento geral da pressão de pré-consolidação do material cimentado face ao material não 
cimentado. As curvas LC obtidas para as condições cimentadas e não cimentadas (vide Figura 
2.26) confirmam as previsões de Alonso & Gens (1993), no que se refere ao incremento da 
pressão de pré-consolidação devido ao efeito capilar (Δpsco) para uma mesma condição inicial 
de e. Leroueil & Barbosa (2000) afirmam ainda que o efeito capilar mencionado por Alonso & 
Gens (1993) pode estar influenciado por uma diferente distribuição de água nos contactos entre 
as partículas ou pela diferença de estrutura entre os solos cimentados desestruturados. 
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Figura 2.26 – Curvas de pressão de pré-consolidação de um solo residual para provetes cimentados e não 
cimentados (adaptado de Leroueil & Barbosa, 2000). 
 
2.5 Comportamento dinâmico-elástico dos solos 
2.5.1 Ondas elásticas de baixa energia 
2.5.1.1 Características fundamentais da propagação de ondas 
A propagação de uma qualquer perturbação através de um qualquer meio é um fenómeno bem 
conhecido e pertence à categoria daqueles que são observados por qualquer pessoa, 
independentemente da sua formação. Entre as manifestações mais comuns desse fenómeno 
destacam-se a transmissão do som através do ar ou a propagação de ondas num qualquer 
meio de um grau de liberdade (e.g. água) após uma perturbação.  
A propagação de ondas num meio sólido difere da que se verifica num fluido. Em ambos os 
meios, o movimento das partículas verifica-se na mesma direção que o movimento da onda. No 
entanto, no caso da propagação num meio sólido, verifica-se que este poderá transmitir reação 
de corte, tornando-se o movimento das partículas transversal ao movimento da onda. A 
propagação de ondas através de sólidos ou fluidos não é contínua pois acabam sempre por 
interagir com fronteiras ou limites. No caso de um meio sólido, uma simples onda, seja ela de 
compressão ou de corte, produz uma onda de compressão e uma outra onda de corte cada vez 
que encontra um limite, o que não ocorre no caso dos meios fluidos. A contínua reflexão e 
propagação de ondas num sólido limitado produz o equilíbrio estático do sólido (Graff, 1991). 
A propagação de ondas em sólidos poderá ser descrita de acordo com três categorias: 




 Ondas elásticas, em que as deformações nos materiais ocorrem de acordo com a Lei de 
Hooke; 
 Ondas viscoelásticas, onde ocorrem deformações viscosas e elásticas normalmente 
associadas a meios dispersivos que impedem uma propagação de ondas linear; 
 Ondas plásticas, onde o limite de deformação elástica dos materiais é excedido. 
Existem inúmeros fatores que afetam o comportamento sísmico dos materiais e onde a análise 
matemática dos fenómenos de propagação pode revestir-se de grande complexidade. Muitos 
desses fatores saem do âmbito da Engenharia, permanecendo alguns deles em campos 
doutrinários da Física. Um levantamento didático desses fatores foi realizado por Graff (1991) e 
resumido por Amaral (2009). 
 
2.5.1.2 Ondas primárias, P 
As ondas primárias (igualmente designadas por ondas de compressão ou, sinteticamente, 
ondas P) apresentam a velocidade de propagação de onda sísmica mais elevada. Distinguem-
se das demais pela propagação num meio de movimentos de compressão e extensão, que 
obedecem a uma direção longitudinal, semelhante à expansão das ondas sonoras no ar. 
Provocam dilatações e compressões da integralidade da massa numa direção, não originando 
rotação, o que permite concluir, segundo Elmore & Heald (1969), que estas ondas são dotadas 
de apenas um grau de liberdade. 
É mister referir que as ondas de tensão e deformação se propagam a velocidades 
determinadas, para todas as direções, tendo por base um ponto num meio elástico. Segundo 
Richart et al. (1970) – aplicando a teoria da propagação de onda linear – M0 e ρ regem a 
velocidade das ondas de compressão (VP) pela seguinte expressão: 
 
௉ܸ ൌ ඨܯ଴ߩ  
(2.50).
em que: M0 é do módulo confinado dinâmico. 
A medição da velocidade de propagação das ondas P é um ensaio normalizado pela ASTM 
(2008), apelidado de ensaio Pulse-velocity. 
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2.5.1.3 Ondas secundárias, transversais ou de corte, S 
No que concerne às ondas secundárias (igualmente designadas por ondas transversais, ou, 
sinteticamente, ondas S), as partículas movimentam-se numa direção perpendicular ao sentido 
de propagação da onda, através de três tipos de movimento, classificados tendo em conta a 
sua direção de propagação e polarização. Neste sentido, as ondas secundárias subdividem-se 
em ondas que se propagam na direção vertical horizontalmente polarizadas (designadas SVH), 
direção horizontal verticalmente polarizadas (apelidadas de SHV) e ondas que se propagam na 
direção horizontal horizontalmente polarizadas (apelidadas de SHH), o que lhes confere dois 
graus de liberdade, sem prejuízo de um vetor comum assente na propagação por meio de 
movimentos meramente distorcionais, sem qualquer variação de volume. 
Segundo Richart et al. (1970), a velocidade das ondas secundárias (VS) é governada pelo 
módulo de distorção dinâmico (G0) e massa volúmica (ρ) do meio de propagação, através 
seguinte expressão (ASTM, 2008): 
 
ௌܸ ൌ ඨܩ଴ߩ  
(2.51).
VS e VP tal com M0 e G0 estão relacionados através coeficiente de Poisson dinâmico (υ0) pelas 
seguintes equações: 
 ܩ଴ ൌ ܯ଴ ሺ1 െ 2 ߭଴ሻ2 ሺ1 െ ߭଴ሻ 
(2.52).
 
ௌܸ ൌ ඨ ௉ܸଶ ሺ1 െ 2 ߭଴ሻ2 ሺ1 െ ߭଴ሻ 
(2.53).
 
2.5.1.4 Outros tipos de ondas 
Existe um outro tipo de onda sísmica de compressão que Graff (1991) apelidou de onda 
longitudinal. A diferença face às ondas P reside no movimento uniforme das partículas ao longo 
da totalidade da secção transversal da peça. Segundo Amaral (2009), Khan et al. (2011) e 
Amaral et al. (2011a), este tipo de propagação acontece quando o comprimento da onda de 
excitação é da mesma ordem de grandeza ou inferior às dimensões geométricas do meio de 
propagação. Khan et al. (2011) apresenta ainda um critério empírico para distinguir ambos os 
tipos de propagação. 




Segundo Graff (1991), o módulo de elasticidade dinâmico (E0) e ρ governam a velocidade das 
ondas longitudinais (VL) através da seguinte equação: 
 
௅ܸ ൌ ඨܧ଴ߩ  
(2.54).
E0 e VL estão relacionados com os restantes parâmetros dinâmicos supracitados através de υ0 
pelas seguintes equações: 
 ܩ଴ ൌ ܧ଴ 12 ሺ1 ൅ ߭଴ሻ 
(2.55).
 
௉ܸ ൌ ௅ܸ ඨ ሺ1 െ ߥ଴ሻሺ1 ൅ ߥ଴ሻ ሺ1 െ 2 ߥ଴ሻ 
(2.56).
Resulta das investigações de Timoshenko & Goodier (1970) a plausibilidade de outras 
velocidades de propagação, das quais poderão advir ondas superficiais, coadjuvadas por 
movimentos sobretudo adstritos a uma estreita camada à superfície. Com efeito, para além da 
divisão tipológica entre ondas S, P e L, considera-se necessário trazer à colação a distinção 
entre ondas Love e Rayleigh. 
Neste sentido, as ondas Love definem-se pela efetivação de um devir de partículas apenas 
horizontal e perpendicular ao sentido de propagação da onda. Onda essa que unicamente se 
propaga num meio circunscrito, na sua parte cimeira, pela discrepância solo-ar. Por outro lado, 
a deteção das ondas Rayleigh (R) resultou da junção das equações das ondas de P e S, ao que 
se determina a velocidade da onda Rayleigh (VR), com base na onda transversal, articulada 
com υ0. A onda R descreve um trajetória elíptica retrógrada no plano vertical, paralela à 
propagação da onda e idêntica à prosseguida pelas ondas marítimas (vide Figura 2.27). 




Figura 2.27 – Esquema de propagação das ondas superficiais: a) Rayleigh; b) Love. (Ferreira, 2003). 
 
Da caracterização das ondas superficiais igualmente se retiram conclusões no sentido de dar 
como adquirida a índole bidimensional destas ondas, porquanto decorrente do corte estrutural 
acima representado. Natureza bidimensional que permite a este tipo de ondas adquirir uma 
preponderância crescente e gradativa. 
 
2.5.2 Metodologias de análise de sinal 
A teoria dos métodos geofísicos divide o tratamento do sinal em dois grandes grupos infra 
explicados. A metodologia baseada no domínio do tempo possui a vantagem da simplicidade 
demonstrando-se, no entanto, menos competente nas análises sísmicas mais complexas. Para 
proceder à quantificação, através da medição, da totalidade dos parâmetros dinâmicos é 
necessário o recurso à análise no domínio das frequências / análise espectral. 
 
2.5.2.1 Domínio do tempo 
O estudo das propriedades de um sólido é habitualmente conduzido através da utilização de um 
transdutor, que transforma um sinal elétrico num sinal mecânico que é induzido num 
determinado sólido. Após um determinado período de tempo, correspondente ao intervalo de 
percurso da onda no sólido regista-se este sinal, através de outro transdutor. Com este 
procedimento, obtêm-se diferentes intervalos de tempo, permitindo o estudo das propriedades 
do sólido e dos materiais que o compõem. 




O método mais abrangente e comum para determinação das velocidades de propagação 
consiste na divisão da distância de propagação (∂x) pelo tempo de propagação (∂t). Esta relação 
pode ser escrita na forma: 
 
௜ܸ ൌ ߲௫߲௧  
(2.57).
em que: Vi representa a velocidade de propagação de um qualquer tipo de onda (P, S, L, 
Rayleigh ou Love). 
∂x está normalmente associado à distância entre os instrumentos de emissão e receção das 
ondas elásticas, apresentando-se como uma grandeza usualmente imposta pelo comprimento 
do provete a ensaiar. As unidades relacionadas são normalmente metros e milímetros, 
dependendo das condições de ensaio in situ ou em laboratório, respetivamente. ∂t afigura-se 
como a principal variável no processo de determinação das velocidades das ondas sísmicas. 
Esta grandeza depende não só do meio onde a onda se está a propagar, como também do tipo 
de propagação. 
A grande especificidade da análise sísmica e caracterização dinâmica dos materiais reside na 
determinação do tempo de propagação das ondas. As principais metodologias para a 
quantificação desta variável são objeto de estudo na presente investigação. Resultados de 
diferentes tempos de propagação foram obtidos, por diversos autores, para provetes iguais 
variando exclusivamente a metodologia para a sua determinação (Arroyo et al., 2010). As 
formas e frequências dos impulsos a utilizar, para determinação das diferentes ondas sísmicas, 
são também alvo de debate. 
 
2.5.2.2 Domínio do espetro de frequências 
Existem diversas metodologias para tratar o sinal no domínio das frequências. No entanto, a 
técnica mais usual recorre à transformada de Fourier utilizada em sequências periódicas de 
números. Estes números podem surgir, por exemplo, como uma amostra discreta de valores de 
uma função analógica que decorre durante um determinado período e desenvolve-se 
periodicamente. Pode também surgir como um conjunto de valores a partir das medições numa 
experiência, uma vez mais assumindo que se desenvolvem periodicamente. Em qualquer caso, 
a Transformada de Fourier de uma sequência é uma nova sequência periódica e está 
relacionada com a original através da Transformada de Fourier inversa. 
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Subsistem diferentes definições de Transformada de Fourier e metodologias de cálculo. No 
entanto, para o presente trabalho é adotada a definição utilizada no programa MatLab®, já que 
este programa é utilizado em grande parte das simulações numéricas da presente dissertação. 
Para uma dada sequência periódica de números (n) de período N, a transformada de Fourier é 
uma sequência FN para N=0, …, N-1definida por: 
 
ܨே ൌ ෍ ௞݂ ݁ି






em que: i = (-1)0,5 
Um transdutor pode ser considerado como um sistema discreto com apenas uma relação input-
output. No entanto, um cristal piezoelétrico pode vibrar no primeiro ou segundo modo com um 
pulso elétrico (Lee & Santamarina, 2005). O resultado da análise sísmica, e visualizado em 
equipamento analógico, consiste no sinal processado por todo um sistema (provete, cabos 
elétricos, gerador de funções, osciloscópio e sistema de aquisição). Para efeitos práticos, o 
conjunto de ensaio (periféricos, transdutores e solo) pode também assemelhar-se a um sistema 
linear que relaciona os sinais de saída e de entrada. 
Com efeito, a transformada de Fourier da resposta harmónica [Y(ω)] e da força harmónica de 
excitação [X(ω)] representam as transferências de energia em função da frequência de 
excitação como uma função da frequência angular ω=2πf: 








em que: f é a frequência; 
  X(t) é o sinal no domínio do tempo da onda de excitação; 
  Y(t) é o sinal no domínio da onda de resposta. 
Através de X(ω) e Y(ω) podem ser medidos parâmetros dinâmicos como as frequências de 
ressonância (fk) e coeficientes de amortecimento (ξk), uma vez que estes parâmetros não 
podem ser medidos através da análise no domínio do tempo apresentada no Ponto 2.5.2.1. 
 




2.5.3 Medição de ondas elásticas em laboratório 
O efeito piezoelétrico, observado em alguns materiais, resulta da aplicação de um campo 
elétrico sobre um material, causando neste um esforço mecânico, ou inversamente, em que a 
aplicação de um esforço produz um campo elétrico. Na prática, este efeito significa que um 
impulso elétrico poderá promover um impulso mecânico, possibilitando desta forma a sua 
deteção. As aplicações destes efeitos e propriedades dos sólidos são inúmeras e bastante 
interessantes. Destacam-se, desde logo, as possibilidades de aplicação da introdução de um 
impulso de ultrassons num sólido. O estudo da propagação, reflexão e atenuação dos 
ultrassons, permite a determinação de constantes de elasticidade e características de 
amortecimento. 
 
2.5.3.1 Ensaios com transdutores ultrassónicos de compressão 
Em alternativa a outros ensaios sísmicos (e.g. coluna ressonante, torsional cíclico), as 
medições ultrassónicas das velocidades de propagação das ondas de compressão são 
bastante simples (Amaral, 2009). Os ensaios ultrassónicos são normalmente utilizados no 
campo e em laboratório para o processo de monitorização da qualidade e do estado de 
alteração do meio a analisar (Santamarina et al., 2001; Landon et al., 2007; Cascante et al., 
2008). 
Os transdutores consistem num constituinte fundamental deste tipo de ensaios. Normalmente 
são construídos com um ou mais elementos piezoelétricos que convertem sinais elétricos em 
vibrações mecânicas. Existem inúmeros tipos de transdutores com finalidades muito distintas. 
Cada um deles é construído em função do tipo de onda que pretende enviar, com 
dissemelhanças nas suas características entre fornecedores e variações dentro do próprio 
processo de fabrico. Dois transdutores do mesmo modelo e do mesmo fornecedor não 
respondem exatamente da mesma forma, apesar destas diferenças poderem ser 
negligenciáveis na maior parte dos casos (Amaral, 2009). 
Na Figura 2.28 é apresentado o modo de ligação, polarização e deformação dos transdutores 
de compressão e o seu comportamento sob a ação de um impulso sinusoidal. 
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Figura 2.28 – Transdutor de compressão (adaptado Brignoli et al., 1996). 
 
Os ensaios com transdutores ultrassónicos de compressão apresentam normalmente bons 
resultados, são económicos e fáceis de utilizar. Não obstante, os módulos de compressão são 
muito dependentes das características do fluido que preenche os vazios do solo e portanto não 
possuem sempre uma relação sensível com as propriedades mecânicas do esqueleto sólido. 
 
2.5.3.2 Ensaios com transdutores ultrassónicos de corte 
Os transdutores transversais, ou de corte, distinguem-se dos transdutores de compressão 
unicamente pela orientação da sua polarização. Enquanto os últimos possuem a orientação 
perpendicular às faces do transdutor cilíndrico, os transdutores de corte contêm a sua 
polarização paralela às mesmas faces. São também constituídos por um elemento 
piezocerâmico simples, de forma prismática. As superfícies exteriores condutoras estão ligadas 
em série. As deformações geradas no elemento quando se introduz um potencial elétrico nos 
terminais são do tipo distorcional, produzindo ondas de corte (Ferreira, 2003). As ligações, 
polarização e o tipo de movimento são explicados pela Figura 2.29. 





Figura 2.29 – Transdutor transversal: polarização, ligação e movimento (Ferreira, 2003). 
 
2.5.3.3 Ensaios com bender elements 
Os bender elements são introduzidos na mecânica dos solos por Shirley & Hampton (1978) e 
são, nos dias hoje, uma prática consagrada em diversos laboratórios de geotecnia, 
permanecendo numa crescente popularidade em todo o mundo. Apesar das dificuldades de 
alguns dos métodos para sua interpretação, os bender elements são muitas vezes utilizados 
com o intuito de determinar propriedades dinâmicas simples em geomateriais [Arroyo et al. 
(2006), Vilhar & Jovičić (2009), Viana da Fonseca et al. (2009)], sobretudo, as velocidades das 
ondas de corte (VS). 
Os bender elements, ou transdutores de flexão, são constituídos por duas placas 
piezocerâmicas ligadas a uma lâmina metálica central e aos elétrodos nas faces exteriores. A 
ligação das placas, em relação às suas direções de polarização, deve originar um movimento 
conjunto em flexão, de modo a transmitir ondas transversais ou de corte através do meio de 
propagação durante a sua vibração. A lâmina central funciona como material de reforço. O 
material piezocerâmico encontra-se envolvido por uma resina epoxy que o isola eletricamente e 
protege do contacto direto com os provetes e humidade. 
Na Figura 2.30 é apresentado o modo de ligação, polarização e deformação dos bender 
elements e o seu comportamento sob a ação de um impulso sinusoidal. 
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Figura 2.30 – Bender elements: polarização, ligação e movimento (Ferreira, 2003; adaptado de Dyvik & Madshus, 
1985). 
 
A partir da verificação casuística de que um mesmo transdutor pode ser dirigido à propagação 
de dois tipos de onda, cedo se saltou para a construção de um bender-extender element, ou 
seja, um transdutor de carácter híbrido ou misto que permite alternar os modos de ligação, i.e, 
alternar a sua forma de movimento (Ferreira, 2003). 
 
2.5.4 Principais parâmetros de cálculo 
O presente ponto visa realizar um resumo matemático de todas as disposições das equações 
da teoria de elasticidade e apresentar os mecanismos de cálculo de fk e ξk. 
Amaral et al. (2010) apresenta ν0 como um bom parâmetro de controlo da qualidade das 
medições dinâmicas. No entanto, não é encontrado na literatura um documento que sistematize 
as equações de ν0 em função dos parâmetros dinâmicos considerados. Com efeito, as 
seguintes equações são escritas para colmatar a lacuna referida e têm como objetivo auxiliar 
futuros jovens investigadores. 
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ν0 é um parâmetro dinâmico muito sensível e não raras vezes, durante a medição das ondas 
sísmicas, apresenta valores improváveis (Amaral, 2009). Este é um claro sinal de que as 
condições de afinação devem ser modificadas e o ensaio repetido. 
Por outro lado, existem parâmetros dinâmicos de determinação bastante mais complexa. Para 
determinar fk ou ξk é necessário recorrer ao conjunto dos números imaginários. Um transdutor 
ultrassónico é caracterizado pela sua frequência nominal e pela gama de frequências de 
resposta (Tallavó et al., 2011). A frequência nominal, que define a capacidade de detetar 
pequenas descontinuidades, depende da espessura do cristal piezoelétrico constituinte. Por 
outro lado, a gama de frequências de resposta depende do seu coeficiente de amortecimento. 
Transdutores com um elevado coeficiente de amortecimento são sensíveis a uma maior gama 
de frequências em torno da frequência nominal, embora com menor amplitude de resposta. 
Geram impulsos de menor suporte e por isso permitem uma melhor resolução (Tallavó et al., 
2011). 
A frequência nominal e as frequências de resposta são dadas por X(ω). A Função Resposta de 
Frequência (FRF) é uma representação matemática, em termos espectrais, que relaciona o 
sinal de entrada e de saída para um dado intervalo de tempo e é dada pela seguinte equação: 
 ܨܴܨ ൌ ܻሺ߱ሻܺሺ߱ሻ (2.64).
Quando a FRF caracteriza um único material, segundo a resposta a um impulso unitário 
(impulso de Dirac), pode ser apelidada de função transferência (TF). A FRF possui uma 
componente numérica real (conhecida como o módulo) e de uma componente imaginária 
(também conhecida como fase). A sua representação gráfica consegue-se através do desenho 
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da parte real. A Figura 2.31 apresenta um exemplo de uma função transferência e respetivas fk 
determinadas pela abcissa dos picos da função. 
 
Figura 2.31 – Exemplo de uma função transferência e identificação das frequências de ressonância. 
 
ξk é calculado a partir da TF recorrendo ao método half power bandwidth [Kramer (1996), Kolsky 
(1953)] pela expressão: 
 ߦ௞ ൌ ଶ݂ െ ଵ݂ଶ݂ ൅ ଵ݂ 
(2.65).
em que: f1 é a frequência baixa encontrada a uma magnitude de (½)0.5 abaixo do pico; 
  f2 é a frequência alta encontrada a uma magnitude de (½)0.5 abaixo do pico. 
 
2.5.5 Fatores que influenciam o comportamento dinâmico dos solos 
De acordo com Tatsuoka e Shibuya (1992), o termo dinâmico refere-se não somente às 
propriedades derivadas de ensaio, mas também às condições de carregamento. É a frequência 
de excitação que faz com que a inércia se verifique ou não. A natureza dinâmica e estática 
distinguem-se pelo efeito de inércia. 
Investigadores recentes revelam que, embora pouco expressivas, existem de facto 
deformações muito pequenas quando aplicadas variações, também pequenas, de tensão. 
Conclui-se portanto que é legítimo considerar elásticos os parâmetros, tendo em conta que os 
mesmos permanecem inalterados com a velocidade de deformação ou a frequência de 
excitação, perspetivando a teoria aplicada sob o ponto de vista de Engenharia. 




O estudo exaustivo dos fatores que influenciam o comportamento dinâmico dos solos não é do 
âmbito desta investigação. No entanto, Barros (1997) realiza um levantamento importante sobre 
o tema. O Quadro 2.9 apresenta os parâmetros que afetam o módulo de distorção dinâmico dos 
solos, classificando-os a nível qualitativo. 




Sendo G0 o parâmetro dinâmico menos afetado pelos agentes externos (Cunny & Fry,1973), é 
legítimo consagrar que as restantes propriedades dinâmicas (e.g. M0 e E0) também são 
afetadas pelos efeitos listados no Quadro 2.9. 
De acordo com Santamarina et al. (2001), a significância relativa de cada um dos efeitos 
apresentados no Quadro 2.9 varia consoante o grau de saturação. Para solos saturados, o 
parâmetro de controlo comportamental é o módulo de deformabilidade volumétrico (K0) dos 
vazios totalmente preenchidos por água (Kw) (Galaa et al., 2011). No caso não saturado, K0 é 
influenciado por uma combinação do módulo de deformabilidade volumétrico do esqueleto 
sólido (Ksk), Kw, e módulo de deformabilidade volumétrico do ar (Ka). As constantes de 
elasticidade referidas são responsáveis pelas variações de K0 e, consequentemente, variações 
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respetivamente, é possível determinar uma taxa de variações de K0 a partir da alteração 
percentual da quantidade de ar no interior de um solo. 
À medida que o grau de saturação decresce, o comportamento dinâmico do solo passa a ser 
controlado maioritariamente por Ksk. Com efeito, as forças capilares resultantes do processo de 
secagem são refletidas pela velocidade das ondas P. Kokusho (2000), Tsukamuto et al. (2002), 
Yang (2002) e Fratta et al. (2005) observam estas dependências de VP com S. 
Em contraste com as ondas P, as ondas S propagam-se exclusivamente no esqueleto sólido e 
são menos afetadas pelo fluido presente nos vazios. Com efeito, VS é um bom indicador da 
rigidez ao corte do esqueleto sólido, onde o efeito do grau de saturação se manifesta 
maioritariamente pelo aumento das forças capilares nos contactos das partículas. Um aumento 
de VS com o decremento de S devido às forças capilares é exemplificado em Santamarina et al. 
(2001). 
Nos solos cimentados, a presença de ligante introduz um aumento de rigidez dinâmica no 
esqueleto sólido como consequência de dois mecanismos que influenciam diretamente VS e VP. 
 O primeiro dos mecanismos é a hidratação do cimento que resulta na formação de 
novos produtos que preenchem parcialmente os vazios do solo e que criam ligações 
cimentícias fortes entre o esqueleto. 
 O segundo mecanismo consiste na secagem imposta pela hidratação do cimento que 
tem um efeito considerável na rigidez dinâmica do solo-cimento. 
Na presença do mecanismo de hidratação, o volume de poros, anteriormente ocupado por um 
determinado w, passa a ser ocupado por material. À medida que o processo se difere no tempo, 
maior volume de água é consumido. Este fenómeno faz com que a interface ar-água mergulhe 
para dentro do solo-cimento, puxando as partículas sólidas no mesmo sentido através na 
tensão no menisco (Kim & Lee, 1999; Acker, 2004). Diversos autores dedicam o seu tempo 
estudando o desenvolvimento de sucção (s) causado pela secagem de provetes de solo-
cimento devido ao processo de hidratação [e.g., Grabinsky & Simms (2005, 2006), Helinski et 
al. (2007), Simms & Grabinsky (2009)]. A sucção matricial resultante (ψM) em siltes cimentados 
é diretamente medida por Grabinsky & Simms (2005) para c=5%, estimando uma taxa de 
aumento de s de aproximadamente 40kPa/dia. Helinski et al. (2007) observam o fenómeno 
através da monitorização de BP em provetes instalados em câmara triaxiais. Os mesmos 
autores observam reduções na ordem dos 800kPa num período inferior a 10 dias. Magnitudes 
desta ordem de grandeza, de variação da tensão efetiva, implicam um claro aumento das 
propriedades do solo-cimento e, consequentemente, de VP e VS. Como foi já referido 




anteriormente, o efeito das forças capilares deve ser combinado com o efeito das mudanças no 
grau de saturação que influencia drasticamente VP. 
 
2.6 Comportamento cíclico dos solos 
2.6.1 Carregamento cíclico 
O carregamento cíclico é definido, segundo O’Reilly & Brown (1991), como um esforço que 
possui uma ação repetitiva que inclui modificações que ocorrem no material solicitado em 
termos de forma, tamanho e energia. Os mesmos autores sugerem que o termo “carregamento 
cíclico” é como um sistema de forças que exibe um certo padrão de regularidade, quer em 
magnitude (ou amplitude), como em frequência. 
Podem ser distinguidos dois tipos de carregamento cíclico. O primeiro é representado por uma 
baixa amplitude para períodos muito longos que acumulam quantidades pequenas de 
deformações plásticas (εp) em pequenos incrementos durante cada ciclo. O segundo tipo de 
carregamento, apelidado de carregamento transiente, fornece ciclos de grandes amplitudes em 
durações de tempo muito curtas, conduzindo a um aumento abrupto de εp acumuladas. Este 
último tipo de carregamento consiste num fenómeno que acarreta grandes modificações ao solo 
(Werkmeister, 2003; Kafle, 2010). 
O primeiro tipo de carregamento, com muito baixas frequências, dá origem ao comportamento 
cíclico em condições drenadas, enquanto o segundo tipo de carregamento é normalmente 
observado na ocorrência de sismos e dá origem ao comportamento cíclico em condições não 
drenadas. Uma das modificações importantes que o carregamento cíclico induz ao solo é a 
sucessiva acumulação de deformações (Kafle, 2010) e a alteração que essas deformações 
provocam nas propriedades mecânicas do solo. 
Quando o solo é atuado por um carregamento cíclico pode exibir dois comportamentos distintos 
identificados por Pande (1982): 
 Aumento progressivo das deformações; 
 Estabilização em condições de serviço para um certo número de ciclos. 
A Figura 2.32 ilustra o aspeto de ambos os comportamentos. 




Figura 2.32 – Exemplos comportamentais do solo face ao carregamento cíclico: a) aumento progressivo de 
deformações; b) estabilização das deformações. 
 
2.6.1.1 Deformações permanentes 
Os solos na natureza estão sujeitos a vários ciclos de cargas e descargas nas condições 
descritas no Ponto 2.6.1. Como resultado da aplicação do carregamento cíclico, existem dois 
tipos de deformações: as deformações permanentes e as deformações resilientes (εr) (vide 
Figura 2.33). Salienta-se que mesmo para carregamentos de baixa amplitude podem surgir 
deformações permanentes comprometedoras da integridade de um solo através do seu efeito 
acumulado. 
O desenho da curva tensão-deformação num solo, com um ciclo de carga e descarga, surge 
com uma aparência histerética onde pode visualizar-se ambas as deformações citadas. 
 
 





Figura 2.33 – Curva em forma de histerese. Representação das deformações permanentes e resilientes (adaptado 
de Werkmeister, 2003). 
 
Como pode ser verificado pela Figura 2.33, a deformação permanente determina-se pela 
diferença entre a deformação do ponto inicial da curva e a final.  
A deformação permanente justifica-se pelo rearranjo das partículas ou pela quebra das ligações 
entre as mesmas aquando a fase de carregamento, sendo impossível, após o carregamento, o 
reencontro com fase inicial (Carneiro, 2009).  
A deformação permanente não está apenas relacionada com o número de ciclos, é também 
necessário associar os níveis de carga que se aplicam durante o ensaio. Quando as cargas a 
aplicar não são elevadas, as deformações permanentes nos materiais granulares geralmente 
estabilizam à medida que o número de ciclos aumenta. Nesse caso, a curva que traduz as 
deformações permanentes em função do número de ciclos tende para uma assíntota, ou seja, o 
incremento da deformação permanente em cada ciclo tende para zero. Porém, quando se 
aumenta o nível de carga, as deformações tendem a aumentar novamente. 
Kolisoja (1998) verifica que por vezes os solos sujeitos a carregamentos cíclicos sugerem 
estabilização das deformações permanentes mas, com a continuação da ciclagem, estas 
podem voltar a aumentar tal como pode ser observado na Figura 2.34. 
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Figura 2.34 – Exemplo da estabilização aparente de um solo carregado sob condições cíclicas (adaptado de 
Kolisoja, 1998). 
 
Morgan (1966) realiza um estudo com duas areias distintas e verifica que após 2 milhões de 
ciclos, a deformação permanente continua por estabilizar. Já Barksdale (1972) verifica que a 
deformação permanente cresce linearmente com o logaritmo do número de ciclos. O referido 
autor constata que, para tensões de desvio baixas, o incremento de deformações permanente é 
menor do que com tensões de desvio elevadas. 
O Quadro 2.10 refere alguns modelos, em função dos autores que os propõem, que visam 
explicar o desenvolvimento das deformações permanentes (εp) em função do número de ciclos 
(N). 
  




Quadro 2.10 – Modelos existentes para previsão da deformação permanente de materiais granulares não 
cimentados (Korad & Nguyen, 2006). 
Referência  Modelo proposto 
Khedr (1985)  ߝ௣ ൌ ܰܣܰି௕ 
Barksdale (1972)  ߝ௣ ൌ ܽ ൅ ܾ ൈ ݈݋݃ሺܰሻ 
Svere (1990)  ߝ௣ ൌ ܽ ܰ௕ 
Wolff & Visser (1994)  ߝ௣ ൌ ሺܿ ܰ ൅ ܽሻሺ1 െ ݁ି௕ேሻ 
Paute et al. (1996)  ߝ௣∗ ൌ ܣ ቈ1 െ ൬ ܰ100൰
ି஻
቉ 
Huuman (1997)  ߝ௣ ൌ ܣ ൬ ܰ1000൰
஻
൅ ܥ ൬݁஽ ேଵ଴଴଴ െ 1൰ 
 
em que: εp* é a deformação permanente acumulada excluindo os 100 primeiros ciclos; 
  a, b, c, A, B e D são constantes. 
 
2.6.1.2 Deformações resilientes 
No que se refere à deformação resiliente (εr), esta está associada às partículas de solo que 
constituem a amostra. Os grãos de solo, após comprimidos, recuperam parcialmente a sua 
posição inicial. A deformação readquirida em cada ciclo de carga pode ser explicada por εr. A 
deformação resiliente é um tema relativamente recente. Lekarp et al. (2000) e Konrad & Nguyen 
(2006) agrupam os estudos mais relevantes sobre a temática. 
Este tipo de deformações é equiparada a deformações elásticas, ou seja, existe uma relação 
entre a tensão de desvio (q) e εr. Esta relação dá pela designação de módulo resiliente (Er) (Li & 
Selig, 1994). Para estimar Er é assumido o comportamento resiliente como independente do 
número de ciclos. Para o caso da existência de deformação permanente, Er deve ser calculado 
durante a descarga de um ciclo (Rios, 2011). 
O Quadro 2.11 refere alguns modelos, em função dos autores que os propõem, que visam 
explicar o desenvolvimento do Er em função de p’, q, esforço mássico (θ) e a tensão tangencial 
octaédrica (߬oct). 
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Quadro 2.11 – Modelos existentes para previsão da resposta resiliente de materiais granulares não cimentados 
(Korad & Nguyen, 2006). 
Referência Modelo proposto 
Dunlap (1963); Monismith et al. (1967) ܧ௥ ൌ ݇ଵߪଷ௞మ 
Brown & Pell (1967); Seed et al. (1967) ܧ௥ ൌ ݇ଷߪଷସ 












Johnson et al. (1986) ܧ௥ ൌ ݇ଵ଺݌′ ቆ݌′ݍቇ
௞భళ
 
Itani (1990) ܧ௥ ൌ ݇ଵ଼݌′௞భవݍ௞మబߪଷ௞మభ 
* ki são parâmetros constitutivos de cada modelo 
 
2.6.2 Conceito do shakedown 
Um pavimento rodoviário ou uma plataforma ferroviária devem ser projetados para que as 
solicitações transmitidas para os mesmos provoquem maioritariamente deformações resilientes. 
As deformações plásticas não devem ser admitidas ou, se o forem, devem aparecer em 
pequenas parcelas de deformação permanente. Isso implica que, para cada material, a máxima 
carga associada ao comportamento resiliente seja conhecida (Carneiro, 2009 e Rios, 2011). 
Shakedown é o termo, introduzido por Werkmeister (2003), que se aplica na avaliação do 
comportamento da estrutura quando sujeita a efeito de cargas cíclicas. O conceito do 
Shakedown estabelece o de limite de carga Shakedown e que consiste no valor limite da tensão 
de desvio cíclica para a qual se aceitam os valores da deformação permanente. 
Segundo Werkmeister (2003), existem quatro fases na avaliação do Shakedown, subdivididas 
por categorias definidoras de limites de dano:  




 Puramente elástico: As cargas aplicadas são de pequena amplitude mantendo solo em 
regime elástico; Recupera a totalidade das deformações impostas pela carga, não 
havendo espaço para o desenvolvimento de deformações permanentes; 
 Shakedown elástico: as cargas aplicadas são menores do que as necessárias para 
provocar a plastificação do material, pelo que, a partir de um número muito limitado de 
ciclos, deixam de existir deformações permanentes (Carneiro, 2009); Espera-se que os 
materiais granulares não cimentados se encontrem nesta categoria, segundo 
Werkmeister (2003); 
 Shakedown plástico: as tensões aplicadas nesta etapa são menores do que as que 
provocam o colapso da estrutura; Nesta fase obtém-se um comportamento de uma 
curva histerética, podendo quantificar-se ambas as deformações permanentes e 
resilientes; As deformações permanentes aumentam até a um número considerável de 
ciclos, estabilizando posteriormente; 
 Colapso incremental: os níveis de tensão são suficientes para provocar a plastificação 
do material, levando-o à rotura através de um aumento acentuado da deformação 
permanente. 
As duas últimas fases descritas encontram-se representadas na Figura 2.35. 
 
Figura 2.35 – Definição de algumas das fases de Shakedown (adaptado de Werkmeister, 2003). 
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Pode concluir-se que o Shakedown classifica o comportamento do material relativamente às 
diversas cargas aplicadas. 
 
2.6.3 Modelos para explicação do comportamento cíclico 
A norma CEN (2004) tem como base os trabalho efetuados por Werkmeister (2003). Propõe as 
mesmas fases na avaliação do Shakedown, à exceção do comportamento puramente elástico. 
A CEN (2004) apresenta a divisão na forma da Figura 2.36, contrabalançado εp com N em que: 
 Shakedown plástico – Zona A; 
 Cedência plástica – Zona B; 
 Colapso incremental – Zona C. 
 
 
Figura 2.36 – Definição das zonas de shakedown (adaptado CEN, 2004). 
 
Segundo Rios (2011), a ideia pela qual a CEN (2004) se rege consiste na criação de um modelo 
onde o limite de Shakedown do material é conhecido, de forma a permitir o estudo sobre a 
aplicabilidade de um material a uma determinada camada de um pavimento. 
A função que delimita a zona do Shakedown plástico é expressa por: 
 




 ߪଵ,௠௔௫ ൌ ߙ ൬ߪଵ,௠௔௫ߪଷ ൰
ఉ
 (2.66).
em que: σ1,max é o valor máximo da tensão vertical; 
  σ3 é a pressão constante horizontal; 
  α, β são constantes do modelo. 
Para encontrar as constantes do modelo sugere-se a realização de diversos testes para 
diferentes valores de σ3 tabelados na CEN (2004). Para cada σ3, os níveis de tensão q devem 
ser aumentados sucessivamente até ser verificada a seguinte condição: 
 ߝ௣ହ଴଴଴ െ ߝ௣ଷ଴଴଴ ൐ 0,04% (2.67).
em que: εp5000 e εp3000 são as deformações permanentes acumuladas nos ciclos 5000 e 
3000, respetivamente. 
Baseado nos trabalhos de Werkmeister (2003), a CEN (2004) propõe um limite de Shakedown 
plástica definido por: 
 ߝ௣ହ଴଴଴ െ ߝ௣ଷ଴଴଴ ൐ 0,045% (2.68).
e um limite de cedência plástica definido pela Eq (2.67). 
Segundo Rios (2011), a sujeição de um provete a níveis de tensão que geram deformações 
acima dos valores indicados pelas Eqs. (2.67) e (2.68) permite uma interpolação exata do limite 
de Shakedown plástico e do limite de cedência plástico dos materiais granulares. 
 
2.6.4 Outros aspetos relevantes 
Existem diversos fatores não contabilizados na CEN (2004) (e.g. taxa de deformação e fadiga) 
que podem afetar o comportamento do solo em condições cíclicas. Estas condições são tão 
mais gravosas quanto mais contínua for a matriz do material analisado, ou seja, o solo-cimento 
é mais afetado por fadiga do que o solo granular limpo. 
Os efeitos de taxa de deformação estão relacionados com velocidade da carga e são 
explicados por Matesic & Vucetic (2003) em condições monotónicas. Matesic & Vucetic (2003), 
bem como Yeoh & Airey (1994, 1998), concluem que os efeitos de taxa de deformação, 
explicados pela frequência do carregamento, não são determinantes na definição do 
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comportamento das areias. O valor de Er é também afetado pelos efeitos de taxa de 
deformação nas mesmas proporções que a resistência ao corte. 
A fadiga cíclica é o fenómeno observado quando o material colapsa para um nível de tensão 
inferior à sua capacidade de carga. Yoshinaka & Osada (1995) reportam este efeito nos seus 
trabalhos com rochas sedimentares, observando que a capacidade de carga em condições 
cíclicas é inferior à capacidade de carga em condições estáticas. 
A cedência nos solos em condições cíclicas é um efeito reportado por Werkmeister et al. (2004). 
Estes autores separam os efeitos de cedência do regime elástico através da análise dos laços 
de histerese de um ciclo de carga. 
 
2.7 Comportamento dos solos cimentados em estado crítico 
2.7.1 Princípios fundamentais 
Mitchell (1976) apresenta o termo estrutura aplicado a solos, mas é Vaughan & Kwan (1984), 
Vaughan (1988) e Burland (1990) que o expandem para a combinação entre cimentação e 
fábrica de solos. Os autores descrevem cimentação, como explica o Ponto 2.2 e fábrica como o 
arranjo das partículas entre si (Rios, 2011). A maior parte dos solos na natureza encontram-se 
nas condições supracitadas, ou seja, para um determinado e, o solo apresenta uma resistência 
maior e propriedades hidráulicas distintas (Viana da Fonseca, 1988, 1996) do que aquelas que 
exibe em condições não estruturadas. Este fenómeno, tal como descreve Leroueil (2003), pode 
ser observado em laboratório através da avaliação do limite de deformações elásticas, 
resistência e rigidez. 
Been et al. (1991), Lagioia & Nova (1995) e Airey (2003) apresentam alguns trabalhos 
experimentais na avaliação de solos granulares com o recurso à teoria do estado crítico. 
Segundo Cuccovillo & Coop (1999), deve proceder-se à avaliação do comportamento do 
material em condições desestruturadas e estruturadas para que, desta forma, possa ser 
contabilizado o efeito da estrutura (cimentação mais fábrica). 
A mecânica dos solos à luz da teoria dos estados críticos parte da mecânica dos solos clássica. 
Roscoe et al. (1985) atestam que o comportamento ao corte do solo reconstituído é 
basicamente controlado pela combinação de: 
 Tensão de desvio (q); 
 Tensão efetiva média (p’); 
 Volume específico (ν). 




Segundo Rios (2011), a compressão e dilatância desempenham um papel importante no ganho 
ou perda de rigidez e são controladas pelas deformações volumétricas no movimento do solo, 
desde as suas condições iniciais estruturadas até às condições em estado crítico. Em 
laboratório é possível impor o comportamento em estado crítico, aplicando grandes 
deformações aos provetes de solo em análise. 
 
2.7.1.1 Compressão isotrópica 
Compressão isotrópica é a aplicação de igual pressão nas três direções principais num dado 
corpo. O comportamento do solo durante este tipo de carregamento manifesta-se no rearranjo, 
e eventual quebra, das partículas e respetiva diminuição de volume, sendo que a representação 
das duas variáveis num plano p’ vs. e não é linear. 
A compressão isotrópica pode ser responsável pelo aumento da área da superfície de cedência. 
Nestes casos, o comportamento após descarga demonstra-se muito mais rígido, tal como 
provam Alvarado & Coop (2012), devido à organização de partículas que a primeira carga 
confere. Para solos menos competentes, podem ser observadas fraturas nas partículas, 
alterando a sua granulometria e o respetivo solo (Atkinson, 2008). Nos solos estruturados, a 
compressão isotrópica pode ser responsável pela desestruturação do material. Nesses casos, 
pode ser observada uma diminuição da área da superfície de cedência. 
Quando carregados isotropicamente com pressões acima do limite elástico, os solos tendem a 
seguir uma trajetória representada pela linha normalmente consolidada (NCL) (vide Figura 2.3) 
que, à luz da teoria dos estados críticos, é dada por: 
 ߥ ൌ ܰ െ ߣ lnሺ݌′ሻ (2.69).
em que: λ é o declive da NCL em escala logarítmica; 
  N é a extrapolação de ν para p’=1kPa. 
Por estarem fundamentalmente relacionadas, a representação da Eq. (2.69) é muito 
semelhante à curva típica de um ensaio edométrico: 
 ݁ ൌ ݁଴ െ ܥ஼ lnሺߪ௩ᇱሻ (2.70).
em que:  e0 é a extrapolação de e para p’=1kPa. 
A linha de recompressibilidade (SL) é dada pela expressão: 
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 ߥ ൌ ௞ܸ െ ߢ lnሺ݌′ሻ (2.71).
em que: κ é o declive da SL em escala logarítmica; 
  Vk é a extrapolação de ν para p’=1kPa. 
É de salientar que, segundo Rios (2011), os parâmetros λ, κ e N não se mantêm constantes 
para um dado solo. De acordo com a teoria dos estados críticos (Roscoe et al., 1958), o estado 
de um solo saturado, não estruturado, pode situar-se em qualquer ponto abaixo e à esquerda 
da NCL. Inversamente, como indica a Figura 2.3, os solos cimentados podem permanecer à 
direita da linha normalmente consolidada, mesmo em condições saturadas. 
 
2.7.1.2 Resistência última e de pico 
Os fenómenos de corte nos solos granulares não são meros fenómenos de atrito entre as 
partículas. Devido às dimensões finitas das partículas e a respetiva arrumação, as forças 
exteriores têm, não só que vencer as resistências friccionais, mas também desfazer o 
imbricamento de cada partícula com as vizinhas. Naturalmente, as forças requeridas pela 
destruição deste imbricamento são tanto mais elevadas quanto maior for a compacidade do 
solo (Matos Fernandes, 2006). A Figura 2.37 ilustra o comportamento para o mesmo solo em 
condições de compacidade distintas, apresentando apenas uma delas (solo mais denso) 
resistência de pico. 
  
a) b) 
Figura 2.37 – Resultado típico de ensaios triaxiais de duas amostras da mesma areia, sendo que uma delas é 
compacta e a remanescente fofa: a) resistência crítica; b) e crítico. (adaptado de Taylor, 1948). 
 




Os solos consolidados no lado parcialmente desestruturado podem ser argilas normalmente 
consolidadas ou ligeiramente sobreconsolidadas (ou até areias recentes). Os solos no lado 
seco do estado crítico são normalmente argilas fortemente sobreconsolidadas ou areias antigas 
ou muito compactas. Os solos do lado seco tendem a dilatar antes de alcançarem o seu estado 
último de resistência. Inversamente, os solos do parcialmente desestruturado, quando 
carregados, apenas demonstram deformações volumétricas não dilatantes. 
Segundo Cuccovillo & Coop (1999) o estado crítico pode ser definido pelo estado último de 
resistência de um solo cuja massa está em deformação contínua para um volume e tensão 
efetiva constantes. A teoria dos estados críticos diz que, para um determinado nível de 
deformação, que pode variar em função do solo, existe uma única relação entre p’ vs. ν e q vs. 
p’. Esta relação é representada pela linha de estados críticos (CSL) conforme as seguintes 
equações: 
 ߥ௙ ൌ Г െ ߣ ln൫݌௙ᇱ ൯ (2.72).
 ݍ௙ ൌ ܯ ݌௙ᇱ  (2.73).
em que: qf, νf e p’f são q, ν e p’ em estado crítico, respetivamente; 
  Г é a extrapolação de νf para p’=1kPa. 
Atkinson (2008) apresenta as posições relativas entre a CSL e NCL para as diferentes 
representações bidimensionais na forma da Figura 2.38. 
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Figura 2.38 – Estados críticos do solo: a) plano τ’ vs. σ’; b) plano e vs. σ’; c) plano e vs. log(σ’). (adaptado de 
Atkinson, 2008). 
 
Segundo Rios (2011), a principal característica do estado crítico é: durante o corte, todos os 
solos caminham na direção da linha dos estados críticos, independentemente da sua condição 
ou estado inicial. Inversamente, Viana da Fonseca et al. (2012b) provam alguma não 
linearidade destas afirmações. 
Para examinar os solos do lado seco (caraterizados por possuírem resistência de pico), utiliza-
se a envolvente de Mohr-Coulomb normalizada, com uma coesão (c’p) que intercepta o ângulo 
de atrito de pico (’p) (vide Figura 2.39a). 
Em solos granulares não se considera c’p, sendo que ’p representa uma combinação do ângulo 
de atrito em estado crítico (’cv) e a dilatância (ψ). Esta combinação é obtida através da relação 
tensão-dilatância apresentada por Taylor (1948). Mais tarde, Bolton (1986) apresenta a seguinte 
equação baseada na relação tensão-dilatância proposta por Rowe (1962): 
 ߬′௣ ൌ ߪ௣ᇱ tan൫௖ᇱ ൅ 0,8߰൯ (2.74).





Figura 2.39 – a) Normalização dos solos no lado seco; b) resistência de pico de solo dilatante (adaptado de Atkinson, 
2008). 
 
em que: τ’p é a resistência de pico; 
  σ’p é tensão efetiva de pico. 
 
2.7.1.3 Normalização 
Neste ponto apresentam-se apenas as equações de normalização das trajetórias tensão-
deformação utilizadas na presente dissertação. No entanto, o tema é abordado de forma 
minuciosa por Rios (2011). 
A utilização da normalização tem como objetivo padronizar o comportamento de um 
determinado solo, removendo todos os seus fatores externos, em particular a tensão de 
confinamento ou outros estados particulares de tensão, como sejam os que se apresentam de 
seguida. A representação gráfica da trajetória de tensões pode ser normalizada pelas relações 
q/p’e, p’/p’e, sendo que p’e representa o parâmetro de normalização calculado pela equação: 
 ݌௘ᇱ ൌ ݁ݔ݌ ൬ܰ െ ߥߣ ൰ (2.75).
A normalização também pode ser efetuada pela CSL na forma do parâmetro p’c calculado a 
partir de equação que se segue: 
 ݌௖ᇱ ൌ ݁ݔ݌ ൬Г െ ߥߣ ൰ (2.76).
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A Figura 2.40 ilustra graficamente as diferentes normalizações aplicáveis em função de p’e ou 
p’c. 
 
Figura 2.40 – Parâmetros de normalização para resultados de ensaios triaxiais (adaptado de Atkinson, 2008). 
 
A pressão (p’) equivalente da NCL (p’e) é normalmente mais utilizada porque os métodos para a 
sua determinação são mais eficientes do que a caracterização de Г. Por outro lado, Atkinson 
(2008) recomenda a utilização da normalização através de p’c, afirmando o seu carácter único 
para um dado solo em oposição a p’e. 
Been & Jefferies (1985) propõem uma outra forma de normalização baseada na distância, 
medida na vertical, entre a CSL e as condições iniciais do solo. 
 
2.7.1.4 Superfície de estado limite (SBS) 
As características de um solo limitam as suas possibilidades de permanecer em determinados 
estados de tensão. Essas limitações designam-se por fronteiras de estado que, por sua vez, 
podem ser: 
 A resistência última de pico: esta característica do solo é representada por um único 
valor de ν; No entanto, existem outras resistências do lado seco que correspondem a 
outros valores de ν; A variação de ν, no lado seco, é designada como superfície de 
estado de pico, que pode ser reduzida a uma equação através da normalização; 
 A linha normalmente consolidada: tal como foi referido no Ponto 2.7.1.1, nenhum solo 
granular saturado, não estruturado, pode permanecer à direita da NCL; 
 Tensão efetiva negativa: nenhum solo pode apresentar estas condições. 




Tendo em conta as restrições referidas, Atkinson (2008) apresenta nos seus trabalhos a 
ilustração de uma envolvente de estados tridimensional que retrata a NCL, CSL, juntamente 
com todos os estados de tensão admissíveis de um solo a título exemplificativo. 
 
(a) (b) 
Figura 2.41 – a) Superfície de estado limite para solos; b) superfície de cedência e parede elástica (adaptado de 
Atkinson, 2008). 
 
2.7.2 O comportamento dos materiais granulares 
Apesar da teoria dos estados críticos ter sido inicialmente desenvolvida para argilas, também 
pode ser aplicada em materiais granulares se forem tidos em consideração determinados 
aspetos. Rios (2011) realiza um levantamento dos principais fatores a refletir, baseando-se em 
trabalhos relativamente recentes de Coop (2003) e Qadimi (2005): 
 A deformação volumétrica plástica, observada em condições de compressão isotrópica, 
está associada ao esmagamento de partículas; 
 A cedência em compressão isotrópica é controlada tanto pela resistência das partículas 
como pela densidade do solo; 
 A cedência para materiais granulares ocorre para tensões muito altas; 
 Contrariamente às argilas, ν depende não só do estado de tensão como também da 
compacidade do solo; 
 O estado crítico da areia é de determinação complexa, uma vez que são necessárias 
deformações muito elevadas durante o corte, tipicamente acima de 30%; 
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 Verdugo & Ishihara (1996) atestam a existência de dois troços, com inclinações 
distintas, na CSL para materiais granulares, defendendo que para tensões muito baixas 
o declive de CSL é substancialmente menor; 
 O comportamento das areias é controlado pela sua composição granulométrica; Com 
efeito – e como grandes tensões envolvem esmagamento de partículas – a análise à luz 
dos estados críticos pode ser comprometida pela alteração da distribuição 
granulométrica; 
 Os materiais granulares podem alcançar o seu estado de tensão inicial por um variado 
conjunto de trajetórias de tensão, sendo que a passagem por outros estados de tensão 
acarreta alterações no comportamento ao corte. 
 
2.7.3 O comportamento dos solos estruturados 
2.7.3.1 Introdução 
Como já anteriormente referido, o termo estrutura de um solo diz respeito à combinação entre a 
cimentação e sua fábrica. Autores como Vaughan (1988) e Leroueil & Vaughan (1990) 
demonstram que os solos estruturados podem apresentar-se à direita da NCL do material 
desestruturado. Na Figura 2.42 estão patenteados os caminhos num gráfico e vs. p’ de um solo 
estruturado e o seu correspondente desestruturado. A superfície a tracejado representa a 
envolvente onde o solo estruturado pode habitar enquanto a sua fábrica for mantida. 
 
Figura 2.42 – Comparação do comportamento em compressão de um solo estruturado e não estruturado (adaptado 
de Vaughan, 1988). 
 




Os trabalhos experimentais de Vaughan (1988) e Leroueil & Vaughan (1990) permitem retirar as 
seguintes conclusões acerca comportamento observado: 
 Não são verificadas grandes deformações volumétricas enquanto o solo mantiver a sua 
estrutura cimentada; 
 Apenas a estrutura pode permitir localizações acima da NCL do solo não estruturado 
(note-se que para esta situação os autores negligenciam os pressupostos dos solos não 
saturados); 
 Até atingir a pressão de pré-consolidação o solo mantém-se rígido; 
 A pressão de pré-consolidação demarca o limite onde as deformações volumétricas 
começam a aumentar face às anteriormente verificadas. 
Coop (2003) defende a seguinte tese: para os solos estruturados poderem permanecer à direita 
da NCL, o efeito estrutura pode ser descrito como uma adição de tensão efetiva que impede o 
colapso. Esta alegação é também defendida por diversos autores como Coop & Atkinson 
(1993), Airey (1993), Viana da Fonseca (1988, 1998, 2003), Asaoka et al. (2001), Rodrigues 
(2003), Rotta el al. (2003), Baudet & Stallebrass (2004), Gasparre et al. (2007), Amaral et al. 
(2011a), entre outros. 
Tal como apresenta a Figura 2.42, é expectável que ambas as condições estruturadas e não 
estruturadas caminhem na mesma direção para valores de p’ elevados. Na sequência da 
degradação da estrutura, o esmagamento das partículas e respetiva alteração granulométrica 
ocorre, forçando o encontro entre as duas trajetórias. 
 
2.7.3.2 Resistência última e resistência de pico 
Cuccovillo & Coop (1999) dividem a cimentação de um solo de forma qualitativa em dois 
grupos: 
 Fracamente cimentados: este tipo de solos possui o ponto de pré-consolidação anterior 
à NCL do solo; 
 Fortemente cimentados: neste caso a fronteira isotrópica intacta não é paralela à CSL, 
devido à progressiva degradação da cimentação após a passagem da pressão de pré-
consolidação. 
Os dois tipos de cimentação, impostos pelas condições iniciais, estão representados na Figura 
2.43. Para tensões baixas, o comportamento do solo assume-se como elástico até à resistência 
de pico, onde a cedência ocorre em estado puramente coesivo e não associado a ψ. Este 
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comportamento é seguido de uma quebra de rigidez provocada pela diminuição das forças 
friccionais em estado crítico. 
 
Figura 2.43 – Padrões de comportamento em corte típicos da forte cimentação (adaptado de Coop & Airey, 2003). 
 
Para tensões intermédias (vide Figura 2.43 n.º 2), a cedência ocorre anteriormente à 
mobilização da resistência última e o colapso é essencialmente friccional. Nestas condições, o 
efeito da cimentação influencia a rigidez inicial mas não a resistência. Para tensões elevadas 
(vide Figura 2.43 n.º 3 e 4), as ligações cimentícias encontram-se em cedência, influenciando 
de forma muito reduzida o comportamento tensão-deformação. 
A Figura 2.44 ostenta o comportamento idealizado para solos fracamente cimentados. A 
diferença destes solos para os primeiros apresentados reside na existência de uma tensão de 
pico para níveis de tensão intermédia. 





Figura 2.44 – Padrões de comportamento tensão-deformação típicos de um solo fracamente cimentado (adaptado de 
Coop, 2003). 
 
Relativamente à fábrica, o comportamento de areias naturais pode ser significativamente 
afetado por este fenómeno. Segundo Rios (2011), este aspeto não pode ser analisado em solos 
cimentados. Quando os provetes cimentados são moldados nas mesmas condições que os não 
cimentados, torna-se impossível a distinção da fábrica entre os mesmos. 
 
2.7.3.3 Superfície de estado limite para solos estruturados 
Ambas as condições dos solos fortemente e fracamente cimentados podem ser analisadas 
através das suas envolventes fronteiriças. A Figura 2.45 mostra que o solo cimentado encontra 
estados de tensão externos à superfície fronteira, definida no Ponto 2.7.1.4. (apelidada como 
intrínseca), no lado seco e húmido do estado crítico. No entanto, para posições fora da 
superfície fronteira isotrópica intrínseca (vide Figura 2.45, n.º 3 e 4), a trajetória de corte 
regressa à posição intrínseca através da normalização. 
Capítulo 2. Estado da arte 
93 
 
Figura 2.45 – Comportamento ao corte característico normalizado de uma areia fortemente cimentada (adaptado de 
Coop & Airey, 2003). 
 
As mesmas características da Figura 2.45 estão apresentadas na Figura 2.46 para solos 
fracamente cimentados. 
 
Figura 2.46 – Comportamento ao corte característico normalizado de uma areia fracamente cimentada (adaptado de 
Coop & Airey, 2003). 
 
A Figura 2.46 mostra que a localização da superfície de cedência do cimento ocupa uma 
pequena parte da SBS intrínseca e que os estados de tensão exteriores à SBS intrínseca 
apenas podem ocorrer em solos do lado seco do estado crítico para baixas tensões. 
 
2.7.3.4 Análise através da dilatância 
Existe uma aproximação alternativa para explicação dos estados de pico. A metodologia 
reconhece que durante o corte de um solo dilatante, as tensões de corte devem suplantar a 




fricção entre partículas e a elevação dos esforços normais. Para um dado esforço normal, a 
tensão de pico aumenta com o aumento da dilatância. Não obstante, o ângulo de dilatância 
também aumenta consoante o grau de sobreconsolidação (Rios, 2011) 
Durante um ensaio triaxial, em condições drenadas, dois provetes compactados para dois 
diferentes índices de sobreconsolidação caminham para o mesmo estado crítico. Para que tal 
aconteça, os provetes têm que obrigatoriamente possuir taxas de dilatância distintas e 
diferentes taxas de variação volumétrica. 
A análise tensão-dilatância é realizada com o recurso à Eq. (2.77) que indica a taxa de tensão 
(q/p’) como o somatório da componente friccional M com a componente da dilatância. 
 ݍ




A origem desta equação afirma que o trabalho realizado no material é integralmente dissipado 
pela fricção. Com efeito, esta afirmação pode ser questionada quando aplicada a materiais 
ligados ou cimentados. 
Esta aproximação foi apresentada por Roscoe et al. (1958) e Schofield & Wroth (1968) como 
uma boa alternativa para materiais granulares. Coop & Wilson (2003) apresentam também 
resultados a partir deste método (vide Figura 2.47), tal como Consoli et al. (2011) para uma 
areia de Osório. 
 
Figura 2.47 – Comportamento ao corte característico normalizado de uma areia fortemente cimentada (adaptado de 
Coop & Airey, 2003). 
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É de salientar que em solos cimentados, os esforços de pico não correspondem sempre à taxa 
de máxima dilatância, como acontece com os materiais não cimentados. Para os solos 
fortemente cimentados, a taxa de máxima dilatância acontece não raras vezes depois do pico 
(Viana da Fonseca, 1988, 1996; Rios, 2011). 
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CAPÍTULO 3.  CARACTERIZAÇÃO DOS MATERIAIS 
UTILIZADOS PARA MISTURA COM CIMENTO 
 
No âmbito da presente exposição são analisados dois diferentes geomateriais cimentados. O 
primeiro consiste numa areia siltosa (vide Ponto 3.1) e o segundo num agregado proveniente de 
uma pedreira de calcário (vide Ponto 3.2). Ambos os geomateriais são provenientes da região 
norte de Portugal. 
 
3.1 Areia siltosa do Porto 
Este ponto é exclusivamente dedicado à caracterização da areia siltosa, resultado da 
desestruturação do solo residual do granito do Porto. No entanto, alguns dos procedimentos, 
como a preparação dos provetes (vide Ponto 3.1.4) e a definição dos índices do ensaio Proctor 
(vide Ponto 3.1.3), são comuns à caracterização do solo-cimento. Com efeito, o 
desenvolvimento do presente ponto é acompanhado por sistemáticas referências ao solo-
cimento. 
 
3.1.1 Descrição e caracterização existente 
Devido às condições climatéricas do norte de Portugal, esta região é maioritariamente 
constituída por solo residual jovem ou saprolítico. Estes tipos de solos são conhecidos pela sua 
capacidade de preservação da estrutura da rocha-mãe. Por esta razão, mantêm parte da sua 
cimentação – traduzida em coesão aparente – e as descontinuidades da rocha-mãe, 
conhecidas por diaclases-relíquia (Viana da Fonseca, 1996). 
Segundo Matos Fernandes (2006), parâmetros geotécnicos mais comuns, como os índices de 
consistência e plasticidade, compacidade, teor em finos, não são minimamente informativos 
acerca do comportamento mecânico dos solos residuais. 
Anteriormente aos trabalhos de Viana da Fonseca (1996), o estado de conhecimento relativo 
aos solos residuais resumia-se à atribuição, aos mesmos, das seguintes características: 
 Solos muito heterogéneos com fortes gradientes no nível de alteração; 




 Apresentação de uma granulometria muito extensa e normalmente classificados por 
areias siltosas ou siltes arenosos, sendo que a quantidade de argila na composição 
destes solos é também bastante variável; 
 Existência de pequena cimentação nas diaclases-relíquia, estrutura essa que se 
degrada rapidamente pela diminuição das tensões efetivas e outros agentes externos; 
 Solos que apresentam alguma sensibilidade ao fenómeno de fluência; 
 Dificuldade na extração de amostras indeformadas para devida caracterização 
geotécnica representativa; 
 Elevada dispersão de resultados entre os ensaios em laboratório e in situ. 
Viana da Fonseca (1996) destaca ainda a necessidade de introdução de índices químicos, 
mineralógicos e geológicos nos métodos convencionais de identificação e classificação do solo 
residual do granito. Releva a extrema importância de uma boa caracterização mineralógica e a 
incorporação de índices que reflitam o estado de tensão do solo. O mesmo autor realiza um 
estudo substancial de ensaios triaxiais sobre amostras indeformadas para diversas trajetórias 
de tensões, onde conclui que o diâmetro mínimo de uma amostra, para que a mesma possa ser 
considerada representativa, é de 70mm. Salienta-se que, no que refere às dimensões dos 
provetes, o autor frisa esta conclusão para a condição indeformada, o que não invalida a 
utilização de dimensões mais pequenas aquando da utilização de amostras remexidas com a 
devida correção granulométrica. 
Desde cedo que Viana da Fonseca (1996) alerta para o carácter preponderante da cimentação, 
objeto de estudo mais adiante, no comportamento mecânico do solo residual. A Figura 3.1 
demonstra o efeito tipificado da estrutura do solo num ensaio edométrico exposto pelo autor. 
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Figura 3.1 – Compressão de um solo residual em condições edométricas (Viana da Fonseca, 1996). 
 
Através de ensaios triaxiais, Viana da Fonseca (1996) reporta a extrema importância da 
utilização de instrumentação interna, de forças e deslocamentos diretamente aplicados ao 
provete, para uma avaliação de parâmetros livre de erros de fronteira com qualidade e 
representativos do provete analisado. A Figura 3.2 demostra os resultados que servem como 
sustento da argumentação do autor para duas tensões de confinamento (σ’c) distintas. 
a) b) 
Figura 3.2 – Confronto da resposta q vs. εa para instrumentação interna e externa: a) σ’c=10kPa; b) σ’c=20kPa. 
(Viana da Fonseca, 1996). 
 




A diferença entre módulos de deformabilidade por ambos os modelos de instrumentação é 
substancial, sendo que a instrumentação interna fornece resultados mais consistentes, segundo 
Viana da Fonseca (1996). 
Também através de ensaios triaxiais (vide Figura 3.3), Viana da Fonseca (1996) conclui que o 
comportamento tensão-deformação é típico de solos com reservas estruturais para os mais 
baixos níveis de σ’c. Salienta ainda que os gradientes máximos de dilatância verificam-se após 
o pico de resistência. Este fenómeno é comum em solos residuais saprolíticos de estrutura 
floculada e com elevadas porosidades (Viana da Fonseca, 1991). Leroueil & Vaughan (1990) 
afirmam que o acontecimento é uma evidência de que a resistência é controlada pela estrutura 
cimentada e não tanto pela compacidade do solo. 
a) b) 
Figura 3.3 – q, εv vs. εa em ensaios triaxiais sobre amostras indeformadas de solo residual do granito: a) σ’c=10kPa; 
b) σ’c=320kPa. (Viana da Fonseca, 1996). 
 
Viana da Fonseca (1996) recorre, entre outros, ao modelo hiperbólico para gerar uma lei 
explicativa da deformabilidade (E) do solo residual em função da tensão no final da 
consolidação. 
 





em que: patm é a pressão atmosférica (≈101,3kPa) 
O autor apresenta por fim alguns dados relativos à envolvente Mohr-Coulomb, apresentando 
intervalos de valores para c’ e ’ medidos em laboratório e descritos no Quadro 3.1. 
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Viana da Fonseca (1996) realiza também a caracterização do comportamento do solo residual 
do granito à luz da teoria do estado crítico. 
 
3.1.2 Caracterização granulométrica da areia siltosa do Porto e limites de consistência 
O solo utilizado é parte constituinte do Campo Experimental da Faculdade de Engenharia da 
Universidade do Porto (CEFEUP). Trata-se, como descrito no Ponto 3.1.1, de um solo residual 
do granito amplamente estudado por Viana da Fonseca (1996), Ferreira (2003), Viana da 
Fonseca et al. (2004, 2006), Lopes (2007), Walid (2007), Vitali (2008), Amaral (2009), Cruz 
(2010) e Rios (2011). No presente ponto são descritos alguns dos resultados obtidos por parte 
destes investigadores, que trabalham sobre este solo no seu estado natural, artificialmente 
cimentado em amostras remexidas e indeformadas. 
 
3.1.2.1 Curva granulométrica e índices característicos 
Lopes (2007), aplicando a norma LNEC (1966), chega à curva granulométrica do solo do 
CEFEUP classificando-o como uma areia silto argilosa. Mais tarde, Vitali (2008) realiza novos 
ensaios granulométricos de uma colheita proveniente do mesmo local e conclui que para poder 
comparar os seus resultados com os de Lopes (2007) necessita efetuar uma correção 
granulométrica. O procedimento realizado por Vitali (2008) incentiva a correção granulométrica 
por parte de todos investigadores que se lhe seguiram e que estudam a areia siltosa do 
CEFEUP. A presente investigação não representa uma exceção. Com efeito, qualquer colheita 
de solo foi corrigida para intentar a curva inicial de Lopes (2007) (vide Figura 3.4). Estas 
modificações na granulometria, necessárias para solos extraídos no mesmo local, justificam-se 
pela heterogeneidade, típica destes materiais, reportada por Viana da Fonseca (1996). 





Figura 3.4 – Curvas granulométricas obtidas por Lopes (2007) (a traço interrompido) e Vitali (2008). 
 
Analisando a curva granulométrica da Figura 3.4, o solo em questão é uma areia siltosa (SM), 
segundo a classificação proposta pela ASTM (1993). SM é o resultado de uma percentagem 
superior a 50% de material retido no #200, mais de 50% de material passado no #4 e mais de 
12% de material passado no #200. Recorrendo às análises granulométricas pela via húmida, 
são obtidos os seguintes valores para os diâmetros padrão de quantidades de material 
passado: 
 D10 = 0,004 mm; 
 D30 = 0,07 mm; 
 D60 = 0,45 mm. 
Na aferição do coeficiente de uniformidade (Cu) e de curvatura (Cc), aplicam-se os valores supra 
listados nas Eqs. (3.2) e (3.3). 
 ܥ௨ ൌ ܦ଺଴ܦଵ଴ 
(3.2). 
 ܥ௖ ൌ ሺܦଷ଴ሻ
ଶ
ܦଵ଴ ൈ ܦ଺଴ 
(3.3). 
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Os valores aferidos pelas equações anteriores para Cu e Cc são 112,50 e 2,72, respetivamente. 
Ambos são portadores da conotação de solo bem graduado. A densidade das partículas sólidas 
(Gs), aferida pelo ensaio do peso volúmico das partículas sólidas, é de 2,72. 
Análises mineralógicas realizadas por Rios (2011) revelam a presença de uma preponderante 
fração de quartzo e pequenas frações de mica e caulinite. 
 
3.1.2.2 Limites de consistência do solo 
Os limites de Atterberg (Casagrande, 1948), ou limites de consistência, são dos parâmetros 
mais representativos de um solo. Matos Fernandes (2006) apelida-os de valores notáveis de 
referência. O seu carácter fundamentalmente empírico não exclui a quantidade e qualidade de 
informação que estes valores acarretam. O conceito adstrito aos limites de Atterberg 
(adaptados por Folque, 1987) defende que, para valores de w muito elevados, a mistura água-
solo comporta-se como um líquido. Reduzindo progressivamente o w, a supracitada mistura 
passa a possuir um comportamento moldável e posteriormente friável. A fronteira que separa os 
comportamentos líquido e moldável do solo-água dá pelo nome de limite de liquidez (wL), 
enquanto o limite de plasticidade (wP) separa os comportamentos moldável e friável. A diferença 
entre wL e wP dá pelo nome de índice de plasticidade (Ip) [Eq. (3.4)]. 
 ܫ௣ ൌ ݓ௅ െ ݓ௉ (3.4).
Para os trabalhos a realizar, são particularmente relevantes wL e wP, pois a condição dos 
provetes a ensaiar deve encontrar-se numa região compreendida por ambos. 
Amaral (2009) recorre a duas amostras para avaliar os limites de consistência. A primeira e 
segunda misturas apresentam um limite de liquidez de 32% e 35%, respetivamente. Em relação 
ao limite de plasticidade, as leituras são de 30% e 31% para a primeira e segunda misturas, 
respetivamente. O índice de plasticidade médio entre as duas misturas, calculado pela Eq. 
(3.4), é de 3%. 
Os finos são classificados como siltes arenosos (ML). Os resultados obtidos permitem 
aproximar este geomaterial, como seria de esperar, a um solo não plástico. O índice de 
atividade da argila (At) é de 0,1, representando um valor de baixa atividade. 
 ܣ௧ ൌ ܫ௉% ൏ 2ߤ݉ (3.5).
 




3.1.3 Ensaio Proctor 
O estudo da técnica e controle da compactação é relativamente recente e sobretudo 
aplicado/desenvolvido para a construção de obras de terras. Através da eliminação do ar no 
interior do geomaterial, a compactação confere um melhoramento das propriedades dos solos e 
garante uma maior homogeneidade (Hilf, 1975). 
A teoria da compactação, como hoje é conhecida, foi desenvolvida por Proctor (1933), quando 
verifica a existência de uma relação entre o teor em água (w) e o peso volúmico seco dos solos 
(γd). Após a descoberta, o autor inicia um grupo de publicações onde evidencia que o γd com 
que um solo é compactado, sob uma determinada energia de compactação, depende do w no 
momento da compactação (Matos Fernandes, 2011). 
Os ensaios Proctor (leve e modificado) são de extrema importância nas obras geotécnicas. 
Havendo lugar a um processo de estabilização do solo, o seu decurso intenta normalmente o 
cálculo de dois índices: 
 Atribuição de um valor de referência ao peso volúmico do solo seco (γd,max); 
 Dotar o solo de um w de referência, i.e., teor em água ótimo (wopt). 
De forma a reproduzir esta condição em laboratório, e considerando os trabalhos de Lopes 
(2007) e Gomes Correia & Marques (2002), também os provetes analisados neste trabalho 
foram compactados para wopt. 
O ensaio Proctor encontra-se normalizado (ASTM, 1991) e é resumido na compactação de uma 
amostra de solo num molde cilíndrico em várias camadas. Estas são comprimidas mediante um 
pilão com peso padronizado, que é largado de uma determinada altura, também ela 
normalizada. Os moldes empregues têm um de dois tamanhos, que variam em função da 
granulometria do solo. O ensaio Proctor está dividido em Leve e Modificado, dependendo da 
energia de compactação. 
As energias utilizadas são normalizadas e têm como objetivo simular os equipamentos de 
compactação em obra. O ensaio Proctor Modificado é usado para simular cargas mais 
elevadas, por motivo do contínuo progresso do equipamento de compactação (Matos 
Fernandes, 2011). A etapa subsequente à compactação consiste na extração do molde e na 
pesagem do solo húmido. Por fim, subtraem-se duas parcelas de solo, no seio da amostra, com 
o propósito de medir o teor em água (w). 
Sendo conhecido o volume do molde, o peso volúmico húmido do solo (γ) é calculado por: 
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 ߛ ൌ ௛ܹú௠௜ௗ௢
௠ܸ௢௟ௗ௘
 (3.6).
Por sua vez, w é calculado por: 
 ݓ ൌ ݉ଶ െ݉ଷ݉ଷ െ݉ଵ (3.7).
em que: m1 é a massa do recipiente; 
  m2 é a massa do recipiente mais solo húmido; 
  m3 é a massa do recipiente mais solo seco. 
Por último, γd é calculado por: 
 ߛௗ ൌ ߛ1 ൅ ݓ (3.8).
O estudo das conclusões obtidas é expresso num gráfico onde no eixo das ordenadas se define 
o peso volúmico seco das amostras e no eixo das abcissas o correlativo teor em água 
determinado pela secagem do solo húmido. 
Os ensaios Proctor Normal e Modificado para a areia, com e sem cimento, estão apresentados 
na Figura 3.5. 
 
Figura 3.5 – Ensaio Proctor Leve e Modificado na areia siltosa do Porto com e sem cimento (Lopes, 2007). 
 
Salienta-se que na realização do ensaio Proctor modificado em solo-cimento, foi removida a 
percentagem de finos correspondente à percentagem de cimento adicionada. Desta forma, a 




alteração da distribuição granulométrica é minimizada. A Figura 3.5 permite concluir que wopt e 
γd,max não são significativamente afetados pela introdução da variável cimento. 
O wopt obtido pelo ensaio Proctor Modificado, relativamente ao ensaio Proctor Leve, é 
consideravelmente reduzido (de 17,5% para 13,0%). Já γd,max varia na proporção inversa, 
passando de 16,7kN/m3 para18,5kN/m3. 
Lopes (2007) prossegue com a sua análise, observando o teor em água ótimo de uma mistura 
do mesmo solo com cimento (c=3%). Tal como anteriormente descrito, não se verificam 
alterações consideráveis no comportamento ao ensaio Proctor com a introdução de cimento. No 
entanto, é verificada uma queda no wopt (de 13,0% para 12,0%) e um ligeiro aumento de 
0,1kN/m3 no γd,max. 
Como o objeto da presente investigação é o estudo de misturas de solo-cimento para 
infraestruturas de transporte, os valores de referência adotados são os resultados do ensaio 
Proctor Modificado respeitante à mistura de solo-cimento. Com efeito, são definidos os pontos 
de moldagem verticais indicados na Figura 3.5. Os provetes da presente investigação são 
compactados para w=12%, variando o e (pela imposição de γd durante a compactação) de 
acordo com a análise de Rios (2011), que estuda a possível diminuição de γd em função da sua 
substituição das propriedade mecânicas conferidas pelo aumento de c. 
O índice de consistência (Ic) para o wopt, calculado pela Eq. (3.9), é de 7,3. 
 ܫ஼ ൌ ݓ௅ െ ݓ௢௣௧ݓ௅ െ ݓ௉  (3.9). 
O valor de Ic apenas fornece informação valorizável relativamente à parte fina do material. 
Relembrando os trabalhos de Viana da Fonseca (1996), Ic não representa um valor 
minimamente indicativo do comportamento mecânico do solo residual. 
 
3.1.4 Preparação dos provetes 
No dia anterior à moldagem de cada provete, separou-se uma porção de amostra colocada 
dentro de uma cápsula para medir o teor em água higroscópico (whyg), aplicando a Eq. (3.7). 
Após a sua recolha, o solo permaneceu numa estufa a 120ºC durante vinte e quatro horas, de 
forma a secar praticamente toda a água do seu interior e, desta forma, calcular m3. 
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Determinado o whyg, foi possível calcular a quantidade de água (Ww) a adicionar para obter os 
12% definidos no ponto anterior, correspondente ao wopt calculado por Lopes (2007) para o 
solo-cimento. 
Atendendo às recomendações de Gomes Correia & Marques (2002), o tempo entre a adição da 
água e a compactação da última camada não deve exceder o tempo de início de presa do solo-
cimento. A percentagem de cimento (c) e w são definidos em relação ao peso do solo seco: 
 ܿ ൌ ௗܹ,௖
ௗܹ,௦
ൌ ௗܹ,௖
൬ ௦ܹ1 ൅ ݓ௛௬௚൰
 (3.10).
 ݓ ൌ ௪ܹ
ௗܹ,௦
ൌ ௪ܹ
൬ ௦ܹ1 ൅ ݓ௛௬௚൰
 (3.11).
O peso de água a adicionar ao solo com um determinado whyg e com o cimento no seu estado 
seco em função do w de referência é: 
 
௪ܹ ൌ ݓ ௗܹ,௖ ݓ௛௬௚ ൅ ௗܹ,௖ ൅ ௦ܹݓ௛௬௚ ൅ 1  
(3.12).
A equação anterior escrita em função de c estabelece-se como: 
 
௪ܹ ൌ ݓ 
ܿ  ௦ܹݓ௛௬௚ ൅ 1 ݓ௛௬௚ ൅ ܿ
௦ܹݓ௛௬௚ ൅ 1 ൅ ௦ܹ
ݓ௛௬௚ ൅ 1  
(3.13).
Face ao peso da água a adicionar, é necessário precaver as perdas de água por evaporação 
durante a moldagem, que variam consoante o tempo de preparação dos provetes e as 
dimensões dos mesmos. 
Para a moldagem do provete, retirou-se uma fração de solo com um peso superior ao peso final 
do provete [Eq. (3.15)], removendo o peso em finos equivalente ao peso em cimento a adicionar 
e calculado pela Eq. (3.10). Colocou-se, na sequência, a amostra num tabuleiro humedecido e 
acrescentou-se o peso em cimento determinado. Procedeu-se à homogeneização da mistura e 
cuidadosamente, através de um processo iterativo, aplicou-se água à mistura até ao valor de 
Ww. 
A quantidade de solo-cimento necessária para a moldagem do provete depende do volume, do 
diâmetro do molde, do comprimento final do provete e do peso volúmico requerido. O peso final 
da mistura (Wm) contida num tabuleiro, excluindo o fator perdas de água, foi dado pela seguinte 
adição: 




 ௠ܹ ൌ ௦ܹ ൅ ௗܹ,௖ ൅ ௪ܹ (3.14).
A Figura 3.5 apresenta os valores de γd e w pretendidos para cada provete. Conhecendo 
previamente o volume do molde onde o provete é compactado, foi possível determinar o peso 
húmido final do provete (Wp), tal como explica a seguinte equação.  
 
௣ܹ ൌ ߛௗ . ௠ܸ௢௟ௗ௘1 ൅ ݓ  (3.15).
Wp foi dividido em três partes semelhantes, retirando-se duas pequenas amostras para apurar o 
teor em água real da mistura. 
Para a realização da compactação, oleou-se o molde e colocou-se uma primeira placa de 
alumínio na base do pedestal que suporta o molde. Com o auxílio de um funil, foi introduzida a 
primeira camada de solo-cimento. Um pistão cilíndrico foi acionado por uma prensa hidráulica, 
que conferiu o grau de compactação desejável. Após a compactação da primeira camada, 
escarificou-se a superfície da mesma, que serviu como base de apoio à segunda camada. 
Repetiu-se o processo com a segunda e terceira camadas (vide Figura 3.6). Sem aplicação da 
escarificação, na última camada, colocou-se a segunda placa de alumínio no topo do provete, 
que foi novamente prensado. O objetivo da utilização das placas de alumínio foi o de 
compensar o previsível empolamento dos provetes aquando da sua desmoldagem. 
   
a) b) c) 
Figura 3.6 – Compactação dos provetes: a) 1ª camada; b) 2ª camada; c) 3ª camada. 
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No final de todo o processo descrito, retiraram-se os pedestais e as placas de alumínio para 
que, na continuidade, o molde e o provete fossem juntamente colocados em câmara húmida. 
Após 24 horas, os provetes foram desmoldados (vide Figura 3.7). A desmoldagem foi efetuada 
com recurso a um extrator de amostras hidráulico. Este equipamento permitiu o deslocamento 
relativo entre o provete e o molde através de um travamento superior do segundo elemento. Um 
pistão colocado na base, apenas em contacto com o provete, impulsionou-o durante todo o 
comprimento do molde. Uma correta aplicação de óleo lubrificante diminuiu as tensões 
tangenciais nos bordos do provete, minimizando a alteração das suas características. Por outro 
lado, a lubrificação dos moldes pôde ter algumas implicações, não aferidas, em termos do 
comportamento hidráulico dos provetes. 
  
a) b) 
Figura 3.7 – Desmoldagem dos provetes de solo-residual/solo-cimento: a) momento da extração; b) embalamento 
prévio do provete anterior à colocação em câmara húmida. 
 
Após o processo de desmoldagem, procedeu-se ao levantamento dos diâmetros respetivos em 
cada extremidade – adotando como valor real a média aritmética entre os dois – bem como o 
comprimento do provete. 
Os critérios que permitiram estabelecer a validade do provete foram: 
 Teor em água → ± 1% do valor de referência; 
 Comprimento do provete → ± 1mm do valor de referência; 
 Diâmetro do provete compreendido no intervalo → ± 0,5mm do valor de referência; 
 Grau de compactação → ± 1% do valor de referência. 




Segundo Lopes (2007), o tempo de cura para um provete deste solo, tratado com o CEM I 52,5 
R, é de aproximadamente sete dias. Segundo o autor, a partir do sétimo dia, o ganho de 
resistência não é significativo. No entanto, Amaral (2009) prova que ao 28º dia as propriedades 
mecânicas destes provetes ainda se encontram em evolução. Com efeito, e dada a maior 
proximidade temporal das investigações de Amaral (2009), manteve-se, na presente 
investigação, um tempo de cura-referência de 28 dias. Posteriormente à compactação, os 
provetes foram embalados num saco de plástico hermético e novamente colocados na câmara 
húmida durante 28 dias. 
Amaral (2009) verifica que a permanência dos provetes em câmara húmida, desde que 
devidamente embalados, não provoca ganhos ou perdas de w.  
 
3.1.5 Ensaios isotrópicos de altas pressões em solo sem cimento 
3.1.5.1 Considerações preliminares 
Os ensaios isotrópicos de altas pressões foram desenvolvidos visando três objetivos: 
 Definir corretamente a NCL; 
 Averiguar possíveis questões de transicionalidade do solo; 
 Avaliar pressões de pré-consolidação aparente em função de e inicial (ei). 
A localização da pressão de pré-consolidação do solo – que demarca o limite aparente do 
comportamento elástico – foi analisada através de ensaios isotrópicos numa câmara triaxial de 
altas pressões. Com auxílio de um microscópio de varrimento de eletrões (SEM), foi analisado o 
solo antes e depois da compressão isotrópica. Os testes foram realizados com medições de 
deslocamento interno e externo, através de instrumentação precisa e ajustada para o efeito e 
medições das velocidades das ondas de corte (VS), com recurso a bender elements. 
Finalmente, visando uma avaliação precisa do limite de cedência, quatro métodos diferentes 
foram aplicados, dois deles conhecidos pela literatura e os outros dois sob abordagens 
inovadoras. 
A modelação do comportamento de um solo ou rocha para qualquer trajetória de tensões exige 
a definição do limite de cedência (Mortara, 2008). Este ponto indica o instante a partir do qual 
qualquer incremento de tensão realiza trabalho plástico sob efeito de deformações irreversíveis 
em solos granulares, quer por esmagamento de partículas, quer por outros processos 
associados ao aumento da compressibilidade (Vesic & Clough, 1968; Lade, 1977; Konrad, 
1998). No entanto, o início do esmagamento de partículas é geralmente gradual e, portanto, a 
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definição de um limite elástico inequívoco é essencial (Coop, 1990). Por outro lado, durante 
uma recompressão, o solo apresenta um comportamento mais rígido, uma vez que as 
partículas permanecem alteradas (Alvarado, 2007). 
Desde os primórdios da mecânica dos solos que diversos investigadores formulam critérios e 
modelos para explicar o conceito de cedência em geomateriais (Lade, 1977; Matsuoka, 1974 e 
van Eekelen, 1980). O presente ponto inicia um debate sobre alguns desses critérios e 
apresenta duas propostas inovadoras, estabelecendo uma comparação entre as mesmas. 
Segundo Taylor (1948), a pressão de pré-consolidação pode ser obtida através de um ensaio 
triaxial em carregamento isotrópico e através da interceção da linha normalmente consolidada 
(NCL) com a linha de recompressibilidade (SL). Entre os métodos mais utilizados para 
avaliação de pressão de pré-consolidação aparente, estão: Casagrande (1936), Burmister 
(1951), Schmertmann (1955), e Culley & Larson (1987). Outros métodos são formulados com 
base no trabalho plástico (Lade, 1977; Romero, 1999). Mais tarde, Alvarado & Coop (2012) 
propõem um método baseado na medição de ondas sísmicas, efetuando um paralelismo com o 
modelo constitutivo proposto por Jardine et al. (1985). Alvarado & Coop (2012) encontram na 
sua abordagem uma clara definição do final do comportamento elástico (Y1) e o início da NCL 
(Y2). 
 
3.1.5.2 Descrição básica do equipamento 
Não é pretendida, no presente ponto, a descrição exaustiva do equipamento utilizado para a 
realização de dois ensaios isotrópicos. No entanto, os ensaios apresentados no Capítulo 7 são 
efetuados com o mesmo equipamento. Com efeito, uma descrição mais detalhada acerca do 
apetrecho utilizado é apresentada no supracitado capítulo. 
Os ensaios foram realizados numa célula triaxial de altas pressões (tipo stress path), com 
controlo de temperatura e humidade relativa, grandezas essas que foram mantidas constantes 
a 20±1ºC e 99±1%, respetivamente. Um pistão oco foi colocado no topo do provete, 
conectando-o ao confinamento radial (σc), e permitindo a compressão isotrópica pela relação: 
 ߪଵ ൌ ߪଷ ൌ ߪ௖ᇱ (3.16).
A instrumentação de alta precisão utilizada foi: 2 LVDTs submersíveis de alta pressão para 
monitorização das deformações internas axiais; um potenciómetro (shear gate) submersível de 
alta pressão para medição a deformação interna radial; um LVDT externo; 2 GDS atuados por 
água com controlo de pressão e volume ligados ao topo e base do provete (permitindo duas 
fronteiras drenantes), para aplicação e monitorização de pressão interna (u); e 1 GDS a óleo 




de silicone com controlo de pressão e volume para imposição de σc. Na parte superior e inferior 
da amostra foram colocados dois discos porosos, a partir dos quais emergiu um par de bender 
elements, do tipo Universidade de Bristol (Lings & Greening, 2001). Estes transdutores foram 
utilizados para medir VS ao longo dos ensaios de compressão isotrópica. A descrição do 
equipamento é ilustrada e aprofundada no Ponto 7.2. 
Finalmente, foi utilizado um microscópio de feixe de eletrões para obter micrografias das 
amostras testadas, antes e depois de serem submetidas às elevadas pressões isotrópicas. 
 
3.1.5.3 Procedimentos de ensaio 
A informação detalhada sobre a compactação de provetes de solo-cimento encontra-se no 
Ponto 3.1.4. A única diferença entre a compactação dos provetes limpos e com cimento reside 
na respetiva adição de cimento, após prévia remoção do material fino em igualdade de pesos. 
Todos os restantes procedimentos são mantidos constantes. 
Imediatamente após remoção do molde, o provete foi medido e pesado (Wi,1) com precisão. De 
seguida, foram abertos pequenos sulcos no seu topo e base para inserção dos bender 
elements, com respetiva garantia de bom acoplamento. Este procedimento não levou mais do 
que 10 minutos e, por isso, não são expectáveis consideráveis perdas de humidade. Após 
abertura dos sulcos, o espécime foi novamente pesado (Wi,2). O peso seco de solo, perdido na 
abertura dos furos para os bender elements (Wd,L), é calculado pela Eq. (3.17) para um dado 
teor em água inicial (wi). 
 
ௗܹ,௅ ൌ ௜ܹ,ଵ െ ௜ܹ,ଶ1 ൅ ݓ௜  
(3.17).
O sistema de aquisição foi acionado após a conclusão da instalação dos provetes na célula 
triaxial. A transferência de óleo para o interior da célula foi assegurada por uma válvula ligada à 
pressão atmosférica. No final da transferência, a abertura para o exterior da câmara foi 
devidamente selada. 
O GDS® responsável pelo controlo de σc foi ativado para uma pressão de 20kPa. Um diferencial 
de pressão de 10kPa nos GDS®s responsáveis por u assegurou a percolação de água. O u 
máximo (10kPa) foi aplicado na base do provete e o topo permaneceu à pressão atmosférica. 
Esta sequência impôs um fluxo de água ascendente nos provetes. Este procedimento teve 
como objetivo remover grande quantidade do ar presente no interior dos provetes. 
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Após a percolação de um volume total de água de 200ml, iniciou-se a fase de saturação, 
mantendo uma tensão média efetiva (p') igual a 10kPa. 
 ݌′ ൌ ߪଵ ൅ 2 ߪଷ3  (3.18).
 ߪ௖ᇱ ൌ ߪ௖ െ ݑ (3.19).
A saturação foi automaticamente controlada por três GDS®s programados para incrementar as 
suas pressões com uma taxa de 0,1kPa/s. O aumento da pressão terminou quando σc e u 
atingiram valores de 1010kPa e 1000kPa (σ’c=10kPa), respetivamente. Estas pressões foram 
mantidas constantes até que se estabilizassem as deformações do provete e os volumes dos 
GDS®s. Este procedimento teve como objetivo dissolver o ar não removido pela fase de 
percolação na água sob pressão. 
Após o término da fase de saturação, iniciou-se a fase de consolidação, com a aplicação de 
uma taxa constante de Δp'=0,5kPa/s, enquanto u permaneceu inalterado em 1000kPa. A 
consolidação foi realizada por estágios, o que permitiu a estabilização das deformações e 
medições de ondas sísmicas de forma precisa. Em cada estágio de consolidação foi também 
medido o parâmetro de Skempton (B). 
 ܤ ൌ ߂ݑ߂݌′ (3.20).
O necessário aumento da pressão neutra (u), para medição de B, foi conseguido pelo 
impedimento, por um curto período tempo, da transferência de água para as bombas GDS® 
ligadas à pressão interna do provete. A consolidação levou σ’c até 19MPa. No final de cada 
ensaio, os provetes foram novamente medidos: o peso final (Wf,2), as dimensões finais (Hf e Фf) 
e o teor em água final (wf) calculado após secagem dos provetes. Para o cálculo real do peso 
volúmico final (γf) foi necessário corrigir Wf,2 a partir do Wd,L, deduzido a partir da Eq. (3.17). O 
peso corrigido (Wf,1) é dado por: 
 ௙ܹ,ଵ ൌ ௙ܹ,ଶ ൅ ௗܹ,௅ ሺ1 ൅ ݓ௙ሻ (3.21).
Calculado Wf,1, o valor de γf é definido por: 
 ߛ௙ ൌ 4 ௙ܹ,ଵФ௙ଶ ߨ ܪ௙ 
(3.22).
Os resultados dos testes foram considerados adequados se a relação entre o peso final e inicial 
do solo seco provasse estar de acordo com a seguinte proporção: 









3.1.5.4 Correções nos dados adquiridos 
O Quadro 3.2 apresenta as medições efetuadas no início e no final dos testes de alta pressão e 
a partir das quais foram calculados os principais parâmetros geotécnicos. Os volumes inicial e 
final (Vi e Vf, respetivamente) foram calculados usando Hi, Фi, Hf e Фf. A designação dos 
provetes surge a partir da origem do solo e dos seus índices de vazios iniciais. RSS significa 
Solo Remexido Solto [com um índice de vazios inicial (ei) = 0,76] e RSD significa Solo 
Remexido Denso (ei = 0,60). 
Quadro 3.2 – Parâmetros físicos medidos na fase inicial e final dos ensaios (Amaral et al, 2012a). 
Provete  wi (%)  wf (%)  Wi,1 (gf)  Wf,1 (gf)  Vi (cm3)  Vf (cm3) 
RSS  12,21  19,23  353,78  356,16  204,06  166,53 
RSD  12,36  17,93  390,68  411,16  204,64  170,21 
 
Não é novidade que provetes submetidos a um aumento de p' sofram uma redução de volume. 
No entanto, outros fatores existem, como a temperatura, humidade relativa ou pressão interna, 
que estão também associados a modificações de volume (Amaral et al., 2012a). A partir do 
momento em que esses agentes externos são mantidos constantes, a variação volumétrica 
depende exclusivamente de p'. 
Para o estudo atual, em particular nas análises com bender elements, foi necessário estimar a 
evolução da distância entre piezocerâmicos (Hp') e do peso volúmico (γp') do provete para cada 
estágio da fase de consolidação. Destas grandezas dependem também os valores atualizados 
de teor de água (wp’), peso (Wp'), deformação axial externa e interna (εa,p') e deformação 
volumétrica (εv,p'), que é dada por εa,p' e pela deformação interna radial (εr,p'), de acordo com a 
Eq. (3.24). A deformação volumétrica foi calculada através da deformação axial externa para 
medições de ondas sísmicas e através da deformação axial interna para o cálculo do índice de 
vazios atualizado (ep’). 
 ߝ௩,௣ᇱ ൌ 2 ߝ௥,௣ᇱ ൅ ߝ௔,௣ᇱ (3.24).
É sabido que as alterações de volume, causadas pelos esforços de membrana em ensaios 
triaxiais, são menores para amostras mais compactadas [Viana da Fonseca (1996), Germaine & 
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Ladd (1988)]. Assim, Hp’ e γp' foram determinados atendendo às medições finais, tais como Hf, 
Vf e wf, uma vez que representam valores em condições mais compactadas. 
Os bender elements utilizados nestes ensaios tinham uma altura (Hbe) de 4,0mm, o que significa 
que a distância entre os piezocerâmicos (Hp’), em condições de teste pode ser escrita pela Eq. 
(3.25). Salienta-se, uma vez mais, que para o cálculo de Hp’ foi utilizado εa,p' calculado a partir 
do LVDT externo. 
 ܪ௣ᇱ ൌ ܪ௙1 െ ߝ௔,௙ ൫1 െ ߝ௔,௣ᇱ൯ െ 2 ܪ௕௘ 
(3.25).
em que: εa,f é a extensão externa axial final. 
O peso volúmico atualizado (γp') é determinado por: 
 ߛ௣ᇱ ൌ ௣ܹᇱ௣ܸᇱ  
(3.26).
Para aplicação da Eq. (3.26) é necessário o cálculo de Vp’ expresso por: 
 
௣ܸᇱ ൌ ௙ܸ1 െ ߝ௩,௙ ሺ1 െ ߝ௩,௣ᇱሻ 
(3.27).
em que: εv,f é a extensão volumétrica final. 
Em condições saturadas, o peso atualizado (Wp’) está diretamente relacionado com wp’ e pode 
ser estimado a partir da seguinte equação: 
 
௣ܹᇱ ൌ ௙ܹ,ଵ1 ൅ ݓ௙ ሺ1 ൅ ݓ௣ᇱሻ 
(3.28).
em que: wp’ é calculado pela Eq. (3.29). 




em que: ∆WBP é o somatório dos pesos de água transferidos do provete para os GDS®s 
em cada estágio de consolidação. 




1 ൅ ݓ௙  ൤1 ൅ ൬ݓ௙
௙ܹ,ଵ




1 െ ߝ௩,௙ ሺ1 െ ߝ௩,௣ᇱሻ
 
(3.30).




εa,f é referida como extensão axial interna/externa devido às suas implicações. Quando 
analisadas as ondas sísmicas, o seu meio de propagação refere-se ao comprimento total do 
provete e, como tal, devem ser utilizadas as deformações externas. Quando o propósito é a 
análise da variação de e, as deformações a considerar devem ser as internas. 
 
3.1.5.5 Curvas de compressão isotrópica 
A medição da variação de e é muito sensível, especialmente quando analisados resultados de 
ensaios triaxiais. Em ensaios isotrópicos, uma boa fiabilidade no índice de vazios inicial é de 
importância crucial, pois a posição relativa entre as diversas NCLs é controlada por ei. Por outro 
lado, como e consiste num parâmetro que pode ser determinado por um váriado conjunto de 
ensaios, este pode servir como uma variável de controlo de fiabilidade (Shipton, 2010). 
Durante os ensaios, o índice de vazios atualizado (ep') foi calculado por três métodos 
independentes, fornecidos pelas Eqs. (3.31), (3.32) e (3.33). Relembra-se que para a estimativa 
deste índice físico apenas foram consideradas as deformações internas. 
 ܵ ݁௣ᇱ ൌ ܩ௦ ݓ௣ᇲ ⇔ ݁௣ᇱ ൌ
ܩ௦ ݓ௣ᇱ
ܵ  (3.31).
em que: S≈1 para solos saturados. 
 െߝ௩,௣ᇱ ൌ
݁݅ െ ݁݌′
1 ൅ ݁݅ ⇔ ݁݌′ ൌ ݁݅ ൅ ߝ௩,௣ᇱ ሺ1 ൅ ݁݅ሻ (3.32).
 ߛ௣ᇱ ൌ ߛ௦  1 ൅ ݓ௣ᇱ1 ൅ ݁௣ᇱ ⇔ ݁௣ᇱ ൌ ߛௌ
1 ൅ ݓ௣ᇱ
ߛ௣ᇱ െ 1 
(3.33).
em que: γs=26,68kN/m3 é o peso volúmico das partículas sólidas. 
A Figura 3.8 exibe os resultados da compressão isotrópica de altas pressões para ambos os 
provetes. O ep’ desenhado corresponde à média dos três valores fornecidos pelas Eqs. (3.31), 
(3.32) e (3.33). 
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Figura 3.8 – Curva de compressão isotrópica para os dois provetes ensaiados com diferentes índices de vazios 
(adaptado de Amaral et al., 2012a). 
 
A pressão de pré-consolidação aparente identificada para RSD e RSS foi de 747kPa e 234kPa, 
respetivamente. 
Foi aplicada uma regressão linear-logarítmica para os dois segmentos de cada curva para 
obtenção dos índices λ e κ1 (os valores obtidos encontram-se apresentados na Figura 3.8). A 
convergência das trajetórias de ambos os provetes para uma única curva (NCL) é evidente, o 
que demonstra um comportamento típico de um solo não transicional. Segundo Nocilla et al. 
(2006), um solo transicional modifica sempre a posição da sua NCL em função de ei. Para que 
apresentasse características de transicionalidade, o provete RSD teria de apresentar uma NCL 
à esquerda da trajetória de RSS sem que estas se cruzassem. 
 ݁ ൌ െ0,103 lnሺ݌ᇱሻ ൅ 1,25 (3.34).
Mesmo sabendo que o solo envolvido nestes ensaios pode ser considerado como uma areia 
limpa, não foi observado um comportamento transicional (Martins et al., 2001). Os resultados de 
compressão isotrópica provam a existência de uma única NCL claramente definida. Autores 
como Nocilla et al. (2006) e Shipton (2010) defendem que apenas os solos mal graduados 
exibem comportamento transicional. Uma distribuição granulométrica muito ampla pode ser a 
razão da não exibição desse comportamento no solo em estudo. 
 




3.1.5.6 Análise microscópica SEM 
Foram tiradas micrografias SEM numa amostra retirada dos provetes, antes e depois da 
compressão isotrópica. Na Figura 3.9 é apresentado um exemplo dessas microscopias. A 
análise SEM também incluiu a identificação da composição mineralógica de alguns pontos da 
micrografia para efetuar a classificação das partículas. Uma vez que os solos residuais do 
granito da região norte de Portugal são geralmente bem graduados, como é o caso deste, 
verifica-se que as partículas maiores são envolvidas pela matriz fina, nomeadamente pela 
caulinite responsável pela textura verificada na Figura 3.9. No entanto, esta camada muito fina 
de argila circunscreve os grãos maiores e impede a correta identificação de algumas partículas. 
 
Figura 3.9 – Micrografia SEM do solo após um carregamento de compressão isotrópico. Destaque de um grão de 
quartzo e de uma fissura (Rios, 2011). 
 
Geralmente, a cedência em materiais granulares está relacionada com a quebra de partículas 
ou outros processos associados [Coop (2005), Carrera et al. (2011)]. No entanto, o nível de 
esmagamento está relacionado com o tipo de grãos e cargas aplicadas. Segundo Yamamuro & 
Lade (1996), situações há em que apenas os grãos mais fracos sofrem esmagamento. 
Extrapolando para o caso em estudo, e pela análise da Figura 3.9, conclui-se que os grãos de 
quartzo permanecem mais intactos enquanto se propagam fissuras na matriz que os envolve. 
Capítulo 3. Caracterização dos materiais utilizados para mistura com cimento 
119 
Análises mais detalhadas às micrografias revelaram que a degradação das ligações deveu-se 
às fissuras através da caulinite e à flexão das micas. Algumas fraturas, como as que estão 
patenteadas na Figura 3.9, sugerem que a redução do índice de vazios se deveu 
maioritariamente a um rearranjo na matriz fina do solo. O Ponto 5.3 apresenta um estudo 
exaustivo, baseado em campos de eletrões, que corrobora das conclusões aqui retiradas. 
Foram observados também movimentos relativos entre os fragmentos de quartzo. Com efeito, a 
localização do ponto da envolvente de cedência pode ser consequência do duplo efeito da 
quebra de partículas e um puro rearranjo não destrutivo das mesmas, convergindo para 
algumas indicações qualitativas referidas por Carrera et al. (2011). 
 
3.1.5.7 Medição de ondas sísmicas 
As medições de ondas sísmicas, aqui apresentadas, foram realizadas apenas com ondas S 
transmitidas verticalmente e horizontalmente polarizadas (Svh). A calibração dos bender 
elements foi efetuada através da sua colocação em contacto, conduzindo a um tempo de atraso 
de aproximadamente 2,0μs. Esta calibração seguiu os procedimentos de calibração padrão 
apresentados por Viana da Fonseca et al. (2009) e Khan et al. (2011). A Figura 3.10 ilustra o 
esquema de ligações utilizado para os ensaios com bender elements. 
 
Figura 3.10 – Representação esquemática das ligações utilizadas na caracterização dinâmica. 
 




As VS foram calculadas dividindo Hp' (medido pela instrumentação axial externa) pelo tempo de 
propagação das ondas S, corrigido de 2,0μs. Para o cálculo do módulo de distorção dinâmico 
(G0), foi utilizado ρp', deduzido a partir de γp' (também medido pela instrumentação axial 
externa). Devido aos efeitos de fronteira, a parte superior e inferior da amostra é menos rígida 
do que a parte central, razão pela qual a instrumentação interna é normalmente colocada na 
zona referida. Como a onda se propagou através de toda a altura do provete, é necessário um 
valor médio de densidade do meio e, portanto, também é necessária a utilização da deformação 
axial externa conjugada com a deformação volumétrica externa. Uma simples análise da 
primeira chegada das ondas foi realizada com base na interpretação no domínio do tempo. 
Como as condições de saturação dos provetes promovem sinais menos amplificados, foi 
utilizado um impulso quadrado, em vez do impulso sinusoidal comummente empregue, para 
melhorar a qualidade da primeira chegada [Tallavó et al. (2010), Carvalho et al. (2011)]. 
Para todos os estágios de consolidação foi observado que os sinais conseguidos através do 
impulso quadrado eram mais amplificados do que os resultados dos impulsos sinusoidais (vide 
Figura 3.11 e Figura 3.12). Também foi verificado que para algumas frequências dos impulsos 
sinusoidais (v.g. sinusoide de 30kHz), a chegada da onda S só pôde ser identificada após a 
chegada resultante da onda quadrada. A assunção do resultado da onda sinusoidal de 30kHz 
como verdadeiro levaria a uma subestimativa significativa de VS e, consequentemente, G0. 
Estas observações estão de acordo com as simulações numéricas realizadas por Tallavó et al. 
(2010). Os autores mostram o espectro de entrada e saída de diversas ondas, onde é possível 
verificar que as ondas quadradas não só excitam uma gama maior de frequências, como 
também possuem maior energia. Tomando em consideração as premissas supracitadas, o 
impulso quadrado foi eleito como o potenciador de resultados mais apropriados. 
 
Figura 3.11 – Espectro de diferentes formas de onda utilizadas como impulso. 
 
Capítulo 3. Caracterização dos materiais utilizados para mistura com cimento 
121 
 
Figura 3.12 – Impulsos sinusoidais e quadrados, em que o último produz sinais de resposta mais amplificados. 
 
As medições de ondas sísmicas foram realizadas nos diferentes estágios de consolidação após 
a estabilização das medições internas e externas. 
 RSS 8 estágios: p’ = 100, 500, 1000, 2000, 3000, 5000, 7000 e 9300 (kPa);  
 RSD 11 estágios: p’ = 100, 300, 500, 1000, 1500, 2500, 3500, 5000, 7000, 10000 e 
14000 (kPa). 
A Figura 3.13 mostra, para ambas as amostras, a primeira chegada da onda de corte para cada 
fase de p’ em função do provete analisado. Para estes ensaios não foi utilizada qualquer 
filtragem de sinal que não fosse a filtragem efetuada pelo próprio equipamento e suas 
componentes mecânicas. 








Figura 3.13 – Resultados da análise dinâmica efetuada em função do estágio de consolidação: a) RSS; b) RSD. 
 
Os resultados mostram que as primeiras chegadas da onda S não só tendem a ser mais 
rápidas como também possuem mais energia com o aumento das tensões efetivas isotrópicas. 
Como o Quadro 3.3 testemunha, a redução observada no tempo de propagação é 
consequência de um aumento da velocidade de propagação da onda de corte, mas também 
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pela diminuição progressiva de Hp’ (resultado da diminuição de volume dos provetes). Os 
resultados do parâmetro de Skempton e sua variação com p' são também apresentados no 
Quadro 3.3. Verificou-se a existência de uma relação entre o aumento de B com o aumento de 
p’ aplicado. 
Quadro 3.3 – Valores de B e VS em função de p’. 
RSD  RSS 
p' (kPa)  VS (m/s)  B (%)  p' (kPa) VS (m/s)  B (%) 
100  495  76  100  488  82 
300  496  77  500  483  83 
500  496  79  1000  487  84 
1000  497  79  2000  491  84 
1500  500  80  3000  495  85 
2500  504  82  5000  495  87 
3500  505  84  7000  497  89 






3.1.5.8 Avaliação do ponto de pré-consolidação aparente 
Um dos objetivos desta pesquisa foi o estudo da localização do ponto de pré-consolidação 
aparente do solo. Para efetuar esta avaliação de forma rigorosa, foram aplicados 4 critérios 
distintos. Dois deles corresponderam a critérios consagrados na mecânica dos solos; os outros 
dois representaram uma variante inovadora de outros critérios conhecidos. A consistência entre 
os critérios foi estabelecida considerando a pressão de pré-consolidação aparente como o valor 
de p’ resultante da interceção de dois alinhamentos retos. O primeiro critério foi estabelecido 
pelos resultados apresentados na Figura 3.8. 
O segundo critério considera o trabalho elástico e elastoplástico realizado pelos provetes 
(Romero, 1999). Segundo Lade (1977), o trabalho total (Wt) realizado pelos provetes em 
compressão isotrópica pode ser determinado pela seguinte expressão: 
 
௧ܹ ൌ නሺߪ௖ᇱሻ ݀ߝ௩ (3.35).
A normalização de Wt em ordem ao volume (Wt,p’) pode ser escrita por: 
 ௧ܹ,௣ᇱ ൌ ݌ᇱ ߝ௩,௣ᇱ (3.36).




O trabalho plástico total (elástico mais plástico) efetivo, por unidade de volume, é apresentado 
na Figura 3.14. As deformações elásticas são contabilizadas pela definição da tangente inicial 
das trajetórias. Os alinhamentos retos expostos na Figura 3.14 representam a explicação das 
componentes elastoplásticas (EPS) e elásticas (ES) do trabalho. A interceção entre ambos dá 
origem à definição da pressão de pré-consolidação aparente. O desenho em escala não 
logarítmica obriga ao detalhe do ramo elástico. 
 
Figura 3.14 – Critério do trabalho realizado (adaptado de Amaral et al., 2012a). 
 
A interceção de ES e EPS deu origem à definição da pressão de pré-consolidação aparente de 
833kPa e 315kPa para os provetes RSD e RSS, respetivamente. 
O terceiro critério baseia-se em G0. De acordo com Alvarado (2007), a cedência do material 
corresponde ao G0 durante o processo de carregamento, associado à sua inflexão numa 
unidade de trabalho plástico. Este fenómeno permite a identificação da localização da pressão 
de cedência num gráfico G0 vs. p’ (vide Figura 3.15). De acordo com Jardine et al. (1985), 
existem 3 zonas distintas de comportamento tensão-deformação num carregamento isotrópico. 
Estas regiões são separadas por dois coeficientes (Y1 e Y2) identificados por Alvarado & Coop 
(2012) nos seus resultados. No entanto, a sua determinação a partir das trajetórias aqui 
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apresentadas não foi possível. Acredita-se que a precisão do equipamento utilizado foi a razão 
pela qual Y1 e Y2 não foram corretamente localizados. 
 
Figura 3.15 – Critério baseado no módulo de distorção dinâmico (adapatado de Amaral et al., 2012a). 
 
A aplicação das regressões lineares-logarítmicas ES e EPS na Figura 3.15 deu origem a 
valores de pré-consolidação de 753kPa e 333kPa para os provetes RSD e RSS, 
respetivamente. 
Finalmente, o quarto critério expressa praticamente o mesmo que o primeiro. Contrapõe 
diretamente p’ com wp’ (vide Figura 3.16). De facto, em condições saturadas, e pode ser 
expresso através de teor de água, uma vez que não há ar no interior da amostra. 








Figura 3.16 – Critério baseado no teor em água dos provetes: a) RSS; b) RSD. (adapatado de Amaral et al., 2012a) 
 
A definição de ES e EPS originou valores para a pressão de pré-consolidação aparente de 
827kPa e 357kPa para RSD e RSS, respetivamente. 
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De acordo com Dolinar (2004), há uma relação exata entre o volume de água no interior do 
provete e p’. Com efeito, os gráficos wp' vs. p' devem proporcionar resultados muito 
semelhantes aos ep' vs. p'. 
Tal como seria de esperar, os valores obtidos são semelhantes aos do primeiro critério 
apresentado. As tendências gráficas apontam concomitantemente para a equivalência do 
primeiro e quarto critério. 
 
3.1.5.9 Principais conclusões 
Os quatro critérios apresentados provaram ser competentes na avaliação da pressão de pré-
consolidação (vide Quadro 3.4). No entanto, o confronto de ep’ com p’ mostrou maior 
consistência na definição ES e EPS. Os resultados apresentados provam que para ensaios 
saturados, é possível definir uma pressão de cedência isotrópica, utilizando um método menos 
rigoroso baseado no teor em água. Este facto permite que os modelos que visam a 
caracterização da envolvente de cedência dos geomateriais se possam servir de resultados de 
ensaios em laboratório mais rápidos e eficazes. 
Quadro 3.4 – Resultados provenientes da aplicação dos critérios de definição da pressão de cedência (kPa). 
Provete  wp’  ep’  Wt,p’  G0 
RSD  827  742  833  753 
RSS  357  218  315  333 
 
Não foi possível aplicar o modelo de Jardine et al. (1985). No entanto, os resultados 
provenientes do critério G0 provaram estar de acordo com os restantes na definição da pressão 
de pré-consolidação aparente. 
Os ensaios de compressão isotrópicos realizados em dois provetes com diferentes índices de 
vazios mostraram a convergência para uma única NCL. Os testes foram conduzidos juntamente 
com as medições de ondas sísmicas e micrografias. Os resultados mostram que a pressão de 
pré-consolidação da areia siltosa do Porto não está relacionada com uma quebra significativa 
de partículas, mas principalmente devido a fraturas na matriz fina do solo e flexão das micas. 
Foram desenvolvidos 4 métodos para a avaliação da tensão de cedência do material que 
provaram a sua consistência, dando origem a resultados semelhantes, apesar da alta 
sensibilidade deste parâmetro geotécnico. 
 




3.1.6 Caracterização do solo à luz da teoria dos estados críticos e caracterização da 
anisotropia inerente dos provetes. 
3.1.6.1 Considerações iniciais 
Estudos realizados por Bjerrum (1973), Ladd et al. (1977), Gens (1982), e Hight et al. (1987, 
1992) demonstram que a génese da história de tensões dos depósitos sedimentares com graus 
de sobreconsolidação (OCR) baixos promove no geomaterial uma resistência, envolvente de 
rotura e rigidez anisotrópicas. A anisotropia pode ser inerente (geralmente por características 
geológicas) ou induzida (diferenças entre as tensões efetivas verticais e horizontais). Enquanto 
a anisotropia estrutural, intrínseca ou inerente, é causada pela orientação de partículas durante 
a formação do solo, a anisotropia induzida é a consequência da aplicação de trajetórias de 
tensões anisotrópicas. De acordo com Zdravkovic & Jardine (2000), a componente induzida da 
anisotropia pode ser inteiramente explicada pelo coeficiente de impulso em repouso (k0): 




Estudos anteriores sobre o comportamento de tensão-deformação (Ting, 1968) indicam que 
quando uma amostra é consolidada com um determinado k0, o seu comportamento tensão-
deformação, em célula triaxial, sob compressão isotrópica, prova ser isotrópico também. No 
entanto, a anisotropia inerente do solo, em termos de orientação de partículas, não pode ser 
completamente eliminada. Ting (1968) verifica a influência da componente de anisotropia para 
tensões isotrópicas até 32 vezes superior à tensão in situ. Mais tarde, Anandarajah et al. (1996), 
chegam às mesmas conclusões ao estudar amostras de caulinite através da medição de 
condutividade elétrica em duas direções durante a compressão isotrópica de uma amostra 
anisotrópica. Mais recentemente, outros autores (e.g., Kuwano e Jardine, 2002; Ng & Yung, 
2008) também analisam a anisotropia da rigidez dos solos com recurso a instrumentação local 
muito precisa. Utilizam bender elements para medir VS e respetivo G0 em duas direções (G0HH e 
G0HV) [Pennington et al. (1997, 2001) e Lings (2001), entre outros)]. 
Gens (1982) investiga a influência da anisotropia à luz da teoria do estado crítico e descobre 
que provetes reconstituídos de uma argila arenosa, consolidada anisotropicamente, sob 
trajetórias de tensão efetivas, não caminham para a mesma CSL que as mesmas amostras 
indeformadas. Estas conclusões são corroboradas por Zdravkovic & Jardine (2000) na 
realização de ensaios triaxiais com controlo de σ2 (hollow cylinders). 
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Na presente investigação, o tema anisotropia inerente, no âmbito do estado crítico, é estudado 
através da observação da NCL e CSL da areia siltosa da região norte de Portugal por dois 
métodos distintos de compactação de provetes. O efeito da compactação estática pesada (sob 
ação de prensa) é comparado com o processo de compactação por moist tamping e suas 
influências no estado anisotrópico do solo. A caracterização do solo à luz do estado crítico é 
também abordada em Rios (2011), Viana da Fonseca et al. (2012) e Yan & Li (2012), estes 
últimos autores para um solo residual do granito de Hong Kong. 
 
3.1.6.2 Ensaios preliminares 
Tal como referido no ponto anterior, foram aplicados dois métodos de compactação dos 
provetes: 
 Compactação estática pesada: consiste no procedimento descrito no Ponto 3.1.4; Para 
os provetes analisados, a força de compactação máxima utilizada foi de 4kN; 
 Moist tamping: a diferença para este tipo de compactação reside na não aplicação de 
uma carga hidráulica nos topos do provete; Através de um leve processo de 
apiloamento, as camadas vão sendo dispostas até perfazerem a altura final do provete; 
Inversamente à compactação estática pesada, utilizaram-se 5 camadas para este tipo 
de compactação; O método, regras e considerações sobre esta forma de compactação 
são descritos exaustivamente por Frost & Park (2003). 
Os efeitos de ambas as compactações, e respetivas alterações na granulometria do solo, foram 
analisados com o recurso a um granulómetro a laser (Sousa Coutinho, 1988). Este 
equipamento baseia-se na difração de luz para avaliar a curva de distribuição dos tamanhos 
dos grãos do solo. Segundo Sousa Coutinho (1988), trata-se de um procedimento mais rigoroso 
que os procedimentos tradicionais de peneiração e sedimentação. O equipamento disponível 
em laboratório não permitiu a análise da distribuição granulométrica em partículas com 
grandeza superior a 0,425mm. Com efeito, as análises granulométricas contemplaram apenas 
as gamas de partículas inferiores à relatada dimensão. A Figura 3.17 ilustra duas curvas 
granulométricas e prova que não existiram alterações significativas na granulometria do solo 
derivadas das diferentes compactações. 





Figura 3.17 – Curva granulométrica do solo após compactação: traço contínuo) moist tamping; traço interrompido) 
estática pesada. (adaptado de Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
Estes resultados são importantes, pois garantem que as investigações subsequentes 
consideram apenas um único solo devido à não alteração da distribuição granulométrica. 
Complementado as análises mineralógicas referidas no Ponto 3.1.2.1, a Figura 3.18 apresenta 
cada uma das partículas supracitadas que constituem o solo. 
  






Figura 3.18 – Microscopias FESEM ao solo: a) Quartzos; b) Caulinite e micas. 
 
Como resultado da dimensão das partículas, a observação dos grãos de quartzo obrigou a 
utilização de ampliações de imagem relativamente baixas, enquanto para o conspecto das 
partículas de argila foi já necessária a utilização de grandes amplificações e equipamento de 
alta potência. 
 




3.1.6.3 Procedimentos de ensaios 
Após a compactação, os provetes foram colocados em células triaxiais para serem testados em 
condições de compressão isotrópica e triaxial. Anteriormente ao corte, realizaram-se as fases 
percolação, saturação e consolidação. A percolação foi realizada a partir da base para o topo, 
mantendo uma diferença de pressão entre topos de 30kPa. A saturação foi efetuada por 
incrementos de pressão interna até 500kPa e um B mínimo de 97%. A consolidação foi feita em 
condições isotrópicas, aumentando σ’c a uma taxa de ∂p'/∂t=0,5kPa/s. Nos provetes 
consolidados para pressões moderadas (σ’3>2000kPa), as fases de saturação e consolidação 
foram realizadas a uma taxa mais lenta (30kPa/hora), para evitar possíveis sobreconsolidações. 
Nos ensaios de compressão triaxial, após a consolidação isotrópica, foi aplicada uma carga q, 
com controlo de deslocamento do pistão, a uma taxa de 0,01mm/min. A medição local das 
deformações foi assegurada por transdutores de alta precisão (LVDTs), transdutores do tipo 
LDT (Goto et al., 1991) e transdutores hall effect (Clayton et al., 1989). Cada ensaio foi 
realizado com um mínimo de dois transdutores axiais internos e um de deslocamento radial 
interno. Também foram utilizados transdutores de deslocamento externos (volume e axial). Os 
transdutores de pressão utilizados permitiram a constante monitorização de σ’c e u. Os ensaios 
foram realizados em condições drenadas e não drenadas. 
A maior parte dos ensaios foram realizados no LabGeo, embora os de muito altas pressões 
tenham sido executados na Universidade Politécnica da Catalunha (UPC) e no Colégio Imperial 
de Londres (ICL) [estes últimos efetuados por Rios (2011)]. Nos ensaios de altas pressões, foi 
imperativa a utilização de uma célula de carga externa, enquanto os testes efetuados no 
LabGeo ostentam uma medição de força mais rigorosa, com recurso a uma célula de carga 
interna. O Quadro 3.5 resume as condições de ensaio aplicadas a cada provete, onde σ'c é a 
tensão média efetiva no final da consolidação isotrópica. 
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T_20_D  Tamping  70 × 140  1,04  20  Triaxial  Drenado 
T_40_D  Tamping  70 × 140  1,03  40  Triaxial  Drenado 
T_70_D  Tamping  70 × 140  1,13  70  Triaxial  Drenado 
T_150_D  Tamping  70 × 140  1,11  150  Triaxial  Drenado 
T_300_D  Tamping  70 × 140  1,07  300  Triaxial  Drenado 
T_500_D  Tamping  70 × 140  1,11  500  Triaxial  Drenado 
T_1500_D  Tamping  70 × 140  1,10  1500  Triaxial  Drenada 
T_1600  Tamping  70 × 140  1,19  1600  Isotrópico  ‐ 
T_9500  Tamping  70 × 140  0,99  9500  Isotrópico  ‐ 
P_30_D1  Prensa  70 × 140  0,75  30  Triaxial  Drenado 
P_30_D2  Prensa  70 × 140  0,60  30  Triaxial  Drenado 
P_80_D  Prensa  70 × 140  0,77  80  Triaxial  Drenado 
P_100_D  Prensa  70 × 140  0,61  100  Triaxial  Drenado 
P_250_D  Prensa  70 × 140  0,60  250  Triaxial  Drenada 
P_30_U1  Prensa  70 × 140  0,74  30  Triaxial  Não drenado
P_250_U1  Prensa  70 × 140  0,75  250  Triaxial  Não drenado
P_30_U2  Prensa  70 × 140  0,60  30  Triaxial  Não drenado
P_250_U2  Prensa  70 × 140  0,61  250  Triaxial  Não drenado
P_3000_D  Prensa  70 × 140  0,75  3000  Triaxial  Drenado 
P_8000  Prensa  70 × 140  0,77  8000  Isotrópico  ‐ 
P_9500  Prensa  50 × 140  0,60  9500  Isotrópico  ‐ 
P_19000  Prensa  50 × 140  0,75  9500  Isotrópico  ‐ 
P_30000  Prensa  50 × 140  0,66  30000  Isotrópico  ‐ 
 
3.1.6.4 Ensaios de compressão isotrópica 
A Figura 3.19 contrapõe os resultados da compressão isotrópica abordados no Ponto 3.1.5 
(provetes compactados por carregamento estático pesado) com a trajetória, também de 
compressão isotrópica, dos provetes compactados por moist tamping. 





Figura 3.19 – Curvas de compressão isotrópica para diversos provetes compactados por prensa e moist tamping. 
(Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
A partir destes resultados são claramente identificados dois alinhamentos diferentes, cada um 
correspondente a um método de compactação diferente, destacando que, mesmo para um σ’c 
muito elevado, os esforços de compactação não foram removidos. Este comportamento é um 
sinal de que o esforço realizado pela compactação estática pesada introduz uma anisotropia 
inerente significativa nos provetes durante o processo de moldagem. Em oposição, não são 
esperadas anisotropias inerentes significativas em provetes compactados por moist tamping. 
Refutando um possível comportamento transicional do solo compactado por moist tamping, a 
Figura 3.19 prova que um provete compactado por este método, descarregado a um σ’c de 
200kPa, o seu caminho de recompressão, após σ’c=200kPa, segue exatamente a mesma 
trajetória anterior na NCL. 
É interessante verificar que os dois alinhamentos são praticamente paralelos. Este fenómeno 
indica que λ (declive da NCL) não é afetado pela compactação. Por outro lado, a tensão de 
cedência isotrópica é substancialmente aumentada para os provetes compactados em prensa 
hidráulica para um dado e. Verifica-se também que as tensões isotrópicas de 30MPa não são 
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suficientes para desfazer 4kN de carga (σ1=900kPa) utilizados na compactação dos provetes 
através de uma prensa hidráulica. 
 
3.1.6.5 Ensaios de compressão triaxial 
Foram executados ensaios de compressão triaxial drenados e não drenados sobre os provetes 
compactados por moist tamping e prensa. Na Figura 3.20 são ilustradas as trajetórias tensão-





Figura 3.20 – Curvas tensão-deformação dos provetes: a) compactados pela prensa hidráulica; b) compactados por 
moist tamping. (Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 



































































































Considerando os provetes compactados pela prensa (vide Figura 3.20a), alguns dos ensaios 
demostraram a existência de uma tensão de pico, enquanto os restantes (vide Figura 3.20b) 
mostram um comportamento típico de endurecimento devido aos seus valores elevados de 
índice de vazios. Estes resultados refletiram a relação entre p’ e a densidade inicial, bem como 
os seus efeitos sobre o comportamento de tensão-deformação dos provetes. A mecânica dos 
solos em estado crítico (Roscoe et al., 1958) possui um conceito simples de parâmetro de 
estado (Been & Jefferies, 1985), que expressa a posição relativa entre o índice de vazios inicial 
e o índice de vazios em estado crítico para o mesmo valor de p’. Os provetes do lado seco do 
estado crítico, colocados à esquerda da CSL, exibem dilatância e um pico de q, enquanto os 
provetes no lado húmido do estado crítico se movem diretamente para CSL. 
Apesar das extensões aplicadas terem ultrapassado os 20%, os provetes não exibiram um claro 
comportamento em estado crítico, levantando a hipótese da continuação das respetivas 
trajetórias rumo à CSL. Por esta razão, a posição da CSL dos ensaios compactados pela 
prensa foi deduzida através da extrapolação das trajetórias, verificadas segundo as seguintes 
condições: 
 Os pontos do lado seco do estado crítico movem-se para a direita; 
 Os pontos do lado húmido do estado crítico movem-se para a esquerda. 
Na Figura 3.21 estão representadas as posições finais dos provetes compactados por prensa e 
o traçado da CSL, cuja posição ficou relativamente bem definida pelo critério anterior. Na 
mesma figura são apresentados os resultados dos provetes compactados por moist tamping, 
definindo claramente uma CLS superior à obtida para os provetes compactados por prensa. A 
CLS dos provetes compactados por moist tamping exibiu um alinhamento bastante mais 
consistente que a dos provetes remanescentes, possivelmente devido à localização de um 
plano de rotura no último caso. A posição relativa entre as duas linhas de estado crítico esteve 
de acordo com os resultados obtidos a partir das curvas de compressão isotrópica que 
definiram ambas as NCLs. 
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Figura 3.21 – Posição última dos ensaios triaxiais drenados e não drenados e representação das linhas de estado 
crítico (adaptado de Viana da Fonseca et al., 2012a). 
 
3.1.6.6 Efeitos da anisotropia nas deformações relativas 
Para compreender a evolução da anisotropia inerente durante a compressão isotrópica, foi 
selecionado um dos ensaios isotrópicos compactados por prensa (teste P_8000). Foi analisada 
a evolução das deformações axial e radial, comparando-as mutuamente. Salienta-se que num 
material inerentemente isotrópico, sob compressão isotrópica, as deformações radiais e axiais 
devem ser praticamente as mesmas.  
Na Figura 3.22a estão desenhadas εr vs. εa, na qual são definidos três alinhamentos retos. Na 
primeira parte do ensaio, as extensões radiais foram significativamente mais elevadas do que 
as deformações axiais. Este fenómeno está associado à compactação de provetes pela prensa 
hidráulica na direção longitudinal. A transição entre cada alinhamento deve estar associada à 
envolvente de cedência correspondente a mudanças de rigidez, relativa tal como é indicado na 
Figura 3.22b. 





Figura 3.22 – Provete P_8000: a) deformação axial contra deformação radial; b) curva de compressão isotrópica. 
(adaptado de Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
Na curva da Figura 3.22b não há uma clara definição dos pontos de cedência, pelo que não foi 
possível estudar uma verdadeira correspondência entre as alterações de rigidez relativas e os 
valores Y1 e Y2 propostos por Jardine et al. (1985). No entanto, sugere-se que a posição da 
pressão de pré-consolidação aparente permaneça entre a primeira e segunda alterações de 
rigidez relativa. Esta consideração permite definir um intervalo da superfície de cedência, uma 
vez que após a segunda alteração de rigidez relativa está definido um alinhamento reto de 
declive unitário. 
Na mesma linha de raciocínio, foi também analisado um ensaio isotrópico de um provete 
compactado por moist tamping (T_1600). A Figura 3.23 prova que, tal como seria de esperar, a 
contraposição de εr com εa denota um único alinhamento reto de declive unitário. A comparação 
entre a Figura 3.22 e Figura 3.23 confirmou a ideia de que os provetes compactados pela 
prensa desenvolvem uma anisotropia inerente, ao contrário dos provetes compactados por 
moist tamping. 
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Figura 3.23 – Deformação axial contra deformação radial de provete T_1600 (Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
3.1.6.7 Efeitos da anisotropia nas respostas das velocidades das ondas sísmicas em regime 
elástico. 
Complementarmente às investigações descritas no ponto anterior, foram medidas as 
velocidades de propagação de ondas S, em diferentes direções, para quantificação analítica da 
anisotropia inerente introduzida pela compactação por prensa. Estas ondas estão divididas, em 
função da direção e polarização, em três tipos de velocidades de onda S (Fioravante et al., 
1998): VSVH, VSHV e VSHH. De acordo com os autores, estas velocidades pode ser expressas 
pelas seguintes equações: 
 ௌܸ௏ு ൌ ܥௌ௏ு ඥܨሺ݁ሻ ߪ′௩௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.38).
 ௌܸு௏ ൌ ܥௌு௏ ඥܨሺ݁ሻ ߪ′௛௡ೌ ߪ′௩௡್ (3.39).
 ௌܸுு ൌ ܥௌுு ඥܨሺ݁ሻ ߪ′௛௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.40).
em que: F(e) é uma função do índice de vazios; 
  Cs são constantes dimensionais sensíveis à anisotropia inerente; 
  na e nb são expoentes determinados experimentalmente. 
O quociente entre CSVH e CSHH reflete analiticamente o grau de anisotropia inerente da estrutura 
do solo, verificando-se a relação CSVH=CSHH no caso de um meio contínuo e com boas 
características de isotropia. Os expoentes experimentais estão relacionados com os esforços 













atuantes nos provetes na direção da propagação das ondas. Num meio contínuo, como um 
provete remexido e compactado em laboratório, considera-se que na=nb=n. 
Segundo Jovičić & Coop (1997), as expressões anteriores podem ser simplificadas da seguinte 
forma (desde que o estado de tensão do solo permita a sua posição na NCL). 
 ௌܸ௏ு ൌ ܣ଴௏ு ߪ′௩௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.41).
 ௌܸு௏ ൌ ܣ଴ு௏ ߪ′௛௡ೌ ߪ′௩௡್ (3.42).
 ௌܸுு ൌ ܣ଴ுு ߪ′௛௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.43).
A propagação de ondas sísmicas foi assumida como elástica nestes provetes, a partir do 
momento em que foi verificada igualdade nos tempos de propagação medidos numa banda de 
frequências [1kHz; 75kHz]. De acordo com Graff (1991) e Kramer (1996), a independência de 
VS com a frequência de excitação é uma característica de não dispersividade que somente é 
observada em sistemas lineares e contínuos. Com efeito, A0VH=A0HV e na=nb=n. 
Consequentemente, o número de incógnitas foi reduzido de 5 para apenas 3 (A0HV, A0HH e n). 
No Ponto 3.1.5 é descrito um ensaio isotrópico com um p’ máximo de 19MPa (vide ensaio 
P_19000). Os resultados da velocidade de propagação das ondas S (vide Quadro 3.3) em 
função de p’ foram utilizados para o cálculo de A0VH utilizando a Eq. (3.41). Tratando-se de um 
ensaio isotrópico, verificou-se a condição σ’v=σ’h=σ’=p’. Aplicando logaritmos, a Eq. (3.41), pode 
ser linearizada para: 
 logሺ ௌܸ௏ுሻ ൌ logሺܣ଴௏ுሻ ൅ 2݊ logሺߪ′ሻ (3.44).
Os resultados provenientes da Eq. (3.44) estão desenhados na Figura 3.24. Através do método 
dos mínimos quadrados, os valores de n e A0VH são dados por (1,04×10-2)/2=5,2×10-3 e 
exp(6,14)=464. 
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Figura 3.24 – Velocidades das ondas de corte medidas no provete P_19000 durante um ensaio de compressão 
isotrópica (Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
Adicionalmente foram realizadas outras medições de ondas sísmicas para efeitos de avaliação 
da anisotropia inerente num provete de solo seco com e=0,70 e ρ=1600kg/m3 compactado por 
ação de prensa. Foram medidas VS na direção horizontal, como sugerido por Pennington et al. 
(2001), polarizadas em diferentes direções (vide Figura 3.25), sem qualquer pressão de 
confinamento. 
 
Figura 3.25 – Velocidades das ondas de corte polarizadas em diferentes direções (adaptado de Viana da Fonseca et 
al., 2012b). 
 




Estes resultados, também obtidos com o recurso a bender elements, foram analisados no 
domínio do tempo utilizando uma frequência de 10kHz e uma onda sinusoidal como sinal de 
entrada. Uma vez que os testes foram realizados sem confinamento, foi assumido que 
σ'v=σ'h=1kPa, sendo que as Eqs. (3.42) e (3.43) não são válidas devido à não presença do solo 
na NCL. No entanto, o estado de tensão não é variável, assim e permanece praticamente 
constante e F(e) pode ser assumido como constante. Com efeito, as Eqs. (3.42) e (3.43) podem 
ser reescritas segundo um parâmetro C (Viana da Fonseca et al., 2004). 
 ௌܸ௏ு ൌ ܥ௏ு ߪ′௩௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.45).
 ௌܸு௏ ൌ ܥு௏ ߪ′௛௡ೌ ߪ′௩௡್ (3.46).
 ௌܸுு ൌ ܥுு ߪ′௛௡ೌ ߪ′௛௡್ (3.47).
As Eqs. (3.46) e (3.47) levam à relação CHV=VSHV e CHH=VSHH. O Quadro 3.6 sumariza os 
resultados obtidos em que CHV=583 e CHH=335 [m5/(s.kN2)]. A anisotropia inerente não foi 
latente, mediante a distinta ordem de grandeza entre CHV e CHH. Fioravante et al. (1998) 
propõem CSVH=CSHV num meio contínuo, que significa A0VH=A0HV na aproximação realizada por 
Jovičić & Coop (1997). Por outro lado, os valores de A0VH e CSVH podem ser considerados 
semelhantes mas não iguais. Os valores da sua semelhança A0VH/CHV=0,8 estão de acordo com 
os trabalhos de Pennington et al. (2001), que reportam rácios A0VH/A0HV consistentemente 
inferiores à unidade. Com efeito, a metodologia efetuada pode ser considerada válida. 












HV  57  108  10  582  582  539 
HH  57  180  10  335  335  179 
 
Em termos de anisotropia inerente, a diferença entre as duas constantes CHH e CHV ou o rácio 
G0HH/G0HV=0,3 (tal como proposto por Ferreira, 2010) foram claros sinais de anisotropia 
inerente. Estes dados estão de acordo com os resultados obtidos com a avaliação das 
extensões relativas. Com efeito, pode ser concluído que a compactação estática pesada faz 
com que os provetes possuam mais rigidez na direção vertical do que na radial, uma vez que 
r/a>1 e G0HH/G0HV<1. 
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3.1.6.8 Conclusões 
Foi estudadada a anisotropia inerente, em provetes de uma areia siltosa do Porto, imposta pela 
compactação através de carga estática elevada. Realizaram-se ensaios de laboratório em 
provetes compactados por dois métodos: prensa e moist tamping. Apesar de ter sido provado 
que não existem sinais de esmagamento de partículas durante a compactação, a NCL e a CSL 
do solo compactado pelos dois métodos têm posições distintas. Este fator revela que mesmo 
para pressões muito elevadas (bastante superiores à pressão de pré-consolidação), a 
anisotropia inerente dos provetes, induzida pela carga estática durante a compactação, 
influencia o seu comportamento, não permitindo a convergência para uma única CSL. 
O mesmo não foi verificado nos provetes preparados através do método moist tamping. 
Acredita-se que a progressiva cedência provocada pelo carregamento isotrópico tende a reduzir 
o efeito da anisotropia inerente, mas não na sua totalidade, uma vez que alguma da sua 
anisotropia inerente é devida à fábrica e permanece no provete. O efeito da compactação por 
prensa é notório quando são analisadas NCLs e CSLs. O seu paralelismo indica que o efeito da 
compactação realiza um offset à NCL e à CSL, mantendo os seus declives. 
A prova real da existência de anisotropia inerente foi realizada através da avaliação das 
deformações relativas e determinação da rigidez dinâmica. Por outro lado, a hipótese do solo 
exibir um comportamento transicional é desconsiderada pelas investigações apresentadas no 
Ponto 3.1.5 (para o solo compactado por prensa) e, neste ponto, pelo ensaio do provete 
P_8000. 
Como nos resultados dos ensaios triaxiais não foi detetada qualquer trajetória de aproximação 
dos provetes a uma única CSL, conclui-se que existem indícios muito fortes de que a 
extrapolação de ν para p’=1kPa da CSL por ser irreversivelmente afetada pelo método de 
compactação. 
 
3.2 Agregado tratado com cimento 
Durante a elaboração da unidade curricular “Projeto de Tese de Investigação”, foram realizados 
alguns dos ensaios que agora se propõem para o solo-cimento, num agregado calcário 
proveniente da pedreira de Cantanhede e para o qual se apresentam os resultados. Estes 
ensaios foram efetuados no âmbito do projeto SIPAV (Soluções Inovadoras Pré-fabricadas para 
Alta Velocidade) e são concernentes ao estudo das cunhas de transição a aplicar em 
passagens inferiores de alta velocidade. 




3.2.1 Características do material 
A importância das zonas de transição em passagens inferiores no funcionamento das 
infraestruturas ferroviárias e os elevados investimentos associados à sua execução, tornam 
evidente a necessidade de encontrar soluções eficientes sob o ponto de vista construtivo, e 
fáceis de manter durante a vida útil da obra. 
Existem atualmente modelos numéricos capazes de contribuir para a otimização estrutural 
deste tipo de estruturas. No entanto, as leis constitutivas utilizadas nestes modelos necessitam 
de parâmetros mecânicos que podem ser determinados experimentalmente. Para uma correta 
caracterização destes parâmetros, é fulcral proceder à caracterização geotécnica elementar. No 
presente ponto apresentam-se alguns ensaios simples de caracterização geotécnica do 
supracitado agregado. 
 
3.2.1.1 Ensaio Proctor Modificado 
Para determinar o teor em água ótimo (wopt) e peso volúmico seco máximo (γd,max) do agregado 
calcário, realizou-se um dos ensaios mais comuns e utilizados em laboratório, o ensaio Proctor 
Modificado [LNEC (1966) e ASTM (2004)]. A sua aplicação a este material conduziu à curva de 
compactação que se apresenta na Figura 3.26. 
 
Figura 3.26 – Ensaio Proctor Modificado do agregado calcário com 0% de cimento (wopt=6,6%; γd,max=21,37kN/m3). 
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Para uma correta determinação do teor em água ótimo e peso volúmico seco máximo do 
agregado calcário, foi necessário proceder a algumas alterações às práticas correntes e 
recomendadas em laboratório pela norma ASTM (2004). 
Através de um exaustivo levantamento do estado da arte, concluiu-se como boa prática, para 
este ensaio, a pré-saturação das partículas mais grossas. Este procedimento é comummente 
utilizado em solos e agregados com elevadas frações de grossos e solos lateríticos. Este 
estudo é exaustivamente apresentado por Amaral et al. (2010) e retratado no Ponto 3.2.3. 
 
3.2.1.2 Índice de Suporte Califórnia 
À semelhança do ensaio Proctor Modificado, o ensaio CBR foi realizado nas mesmas 
condições. Após a investigação acerca da pré-saturação das partículas grossas, efetuou-se um 
segundo ensaio CBR nas condições de compactação diferenciadas da norma ASTM (2004). A 
Figura 3.27 ilustra a curva obtida na situação de pré-saturação dos grossos. 
 
Figura 3.27 – Curvas de penetração do agregado calcário para 12, 25 e 55 pancadas. 
 
O valor médio do CBR para uma penetração de 2,5 cm foi de 63%. 
Este ensaio foi realizado para três níveis de compactação distintos. O número de pancadas 
utilizado na compactação Proctor tem como objetivo acertar as compactações de 90%, 95% e 
100% do peso volúmico seco máximo, correspondentes a 12, 25 e 55 pancadas, 
respetivamente. O Quadro 3.7 resume os resultados obtidos do ensaio CBR 




Quadro 3.7 – CBR em função do número de pancadas na compactação. 
  Número de pancadas 55  25  12  Média 
Penetração 2,5 mm 104,2  52,0  33,6  63,3 
Penetração 5,0 mm 136,1  67,7  36,0  79,9 
 
Na Figura 3.28 apresentam-se as curvas CBR para cada um dos níveis de compactação, uma 
constituída pelos segmentos de reta que unem os pontos antes identificados para uma 
penetração de 5,0mm e outra (a traço interrompido) que constitui uma linha de tendência. 
 
Figura 3.28 – Curva CBR do agregado calcário. 
 
3.2.1.3 Análise granulométrica e índice de desgaste LA 
Na Figura 3.29 apresenta-se a curva granulométrica do agregado obtida através dos ensaios de 
peneiração e sedimentação. É de salientar que as colheitas das amostras foram efetuadas a 
partir de um processo de esquartelamento sucessivo até à seleção de uma amostra 
representativa com um pouco mais de 10kg de agregado. A amostra de agregado inicial pesava 
mais do que 5kN. 
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Figura 3.29 – Distribuição granulométrica do agregado calcário. 
 
A Figura 3.30 ilustra o agregado no processo de caracterização granulométrica. 
 
Figura 3.30 – Ilustração do agregado do calcário no seu estado limpo. 
 
O agregado é classificado como um cascalho argiloso (GC), de acordo com a classificação 
unificada, com uma densidade das partículas sólidas de 2,73. O tamanho dos grãos (vide 
Figura 3.29) apresenta um diâmetro efetivo (D50) de 4,1mm, sendo os coeficientes de 
uniformidade e curvatura de 875 e 8,25, respetivamente. No entanto, este tipo de classificações 
foi principalmente desenvolvido para areias, não sendo por isso uma surpresa os valores não 
comuns aferidos. Uma classificação geral do solo pode também ser encontrada nos trabalhos 
de Viana da Fonseca et al. (2012c). 




O ensaio de resistência à fragmentação Los Angeles (LA) foi efetuado pelo Laboratório de 
Materiais de Construção da Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto cumprindo a 
norma NP EN 1097 – 2. O coeficiente Los Angeles calculado foi de 30%. 
 
3.2.1.4 Peso volúmico das partículas sólidas, absorção de água e limites de consistência 
Foram calculados os Coeficientes de Absorção de Água para o agregado em estudo. O Quadro 
3.8 expõe as grandezas calculadas ao longo do ensaio. 
Quadro 3.8 – Coeficiente de absorção de água do agregado. 
Agregado  Temperatura  m1 (g)  m2 (g)  m3 (g)  Coeficiente 
Calcário  23ºC  5435  3295  5233  3,86% 
 
Para determinação do peso volúmico das partículas sólidas, foi utilizada a norma CEN ISO/TS 
17892-3, que sugere a utilização de uma amostra representativa passada ao peneiro #4. Foi 
também aplicada uma variante à norma, resultando numa análise semelhante às partículas 
passadas no peneiro #10. O Quadro 3.9 demonstra os resultados. 




O ensaio de Equivalente de Areia é normalmente utilizado quando não é possível determinar os 
limites de Atterberg de um solo. No entanto, os limites de consistência revelaram-se possíveis 
de determinar, sugerindo alguma acentuada plasticidade nos finos do agregado do calcário.  
Quadro 3.10 – Equivalente de areia e limites de Atterberg do agregado. 
Agregado  Eq. de Areia (%)  wL (%)  wP (%)  IP (%) 
Calcário  15  22  11  11 
 
3.2.2 Características mecânicas do agregado tratado com cimento 
Neste ponto é essencialmente focada a caracterização dos módulos e resistência à tração, e 
sua previsão através do comportamento dinâmico associado às muito pequenas deformações 
do agregado tratado com cimento. É apresentado um ensaio cíclico como complemento da 
caracterização não estática. 
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3.2.2.1 Preparação dos provetes 
Para a moldagem do provete retirou-se um determinado peso de agregado [a prévia 
determinação de whyg permitiu o cálculo peso do agregado seco (Wd,a)]. Esta variável potencia o 
cálculo da percentagem de cimento (c) e teor em água (w) a adicionar ao agregado pelas 
seguintes equações: 
 ܿ ൌ ௗܹ,௖
ௗܹ,௔
 (3.48).
 ݓ ൌ ௪ܹ
ௗܹ,௖ ൅ ௗܹ,௔ 
(3.49).
Colocou-se a amostra num tabuleiro humedecido, acrescentou-se o peso em cimento 
determinado e procedeu-se à homogeneização da mistura. De seguida, aplicou-se água à 
mistura através de um processo iterativo para alcançar w=6,6%. 
O volume total da mistura foi dividido em nove partes semelhantes, após a remoção de duas 
pequenas amostras para apurar o teor em água da mistura. Como a altura final das amostras foi 
sensivelmente 2 vezes superior à altura do molde Proctor (molde grande), foram utilizadas 9 
camadas (pouco menos que o dobro das camadas do ensaio Proctor) para acertar os 280mm 
de altura. A diferença entre 9 e 10 camadas (dobro das camadas do ensaio Proctor) explica-se 
pela conservação da energia Proctor (EP) fornecida pela Eq. (3) e pela diferença de 20mm na 
altura final do provete. 
 ܧ௉ ൌ ݊ ܰ ௉ܹ ܪ௉௠ܸ௢௟ௗ௘  
(3.50).
em que: n é o número de camadas a compactar no cilindro de moldagem; 
  N é o número de pancadas aplicadas a cada camada; 
  WP é o peso do pilão; 
  HP é a altura de queda do pilão. 
Os provetes foram compactados variando o seu índice de vazios (e) e c. A variação de e foi 
conseguida através do número de pancadas na compactação por camada, variando este 
exclusivamente entre os valores de N=12, 25 e 55. Sobre a introdução de 1/9 da mistura no 
molde, aplicou-se o número de pancadas requerido. De seguida, a superfície da camada 




compactada foi ligeiramente escarificada para dar apoio à camada seguinte. O processo 
repetiu-se até à compactação da última camada. 
No final de todo o processo descrito, o molde e o provete foram juntamente colocados em 
câmara húmida, com uma humidade relativa de 96% e uma temperatura de 20º±2ºC. Após o 
intervalo entre 12 a 24 horas, os provetes foram desmoldados. Depois de desmoldados, foram 
pesados e medidos, com uma sensibilidade de 1gf e 0,5mm, respetivamente. Após este 
processo, os provetes foram novamente colocados na mesma câmara húmida, onde 
permaneceram a curar durante mais 27 dias. 
Os provetes foram considerados aptos a ensaiar na eventualidade de obedecerem às seguintes 
condições: 
 Peso volúmico seco (γd) ± 1% do valor de referência; 
 Teor em água (w) ± 1% do valor de referência; 
 Diâmetro (Ф) entre 150 ± 1mm; 
 Altura (H) entre 280 ± 1mm. 
 
3.2.2.2 Ensaio de compressão diametral 
O principal objetivo deste ensaio foi estabelecer uma correlação empírica que permitisse 
estimar a resistência à tração (qt) e módulo de deformabilidade à tração (Et), em função do teor 
em cimento e grau de compactação. O ensaio de compressão diametral permite estabelecer a 
resistência à tração do solo através de um ensaio de compressão fácil de executar. Os provetes 
para este ensaio foram compactados para as dimensões H=150mm e Ф=150mm, i.e., as 
dimensões do ensaio Proctor. 
A tensão qt ao longo do eixo vertical é dada pela expressão: 
 ݍ௧ ൌ 2ߨ
ܳ
Ф ܪ (3.51).
em que:  Q é a carga de rotura do provete. 
A compressão diametral é um ensaio de tração, através do qual é possível obter o valor do 
módulo elástico à tração de forma indireta (Ei,t) e o valor do coeficiente de Poisson (υ). Neste 
ensaio é realizado um carregamento vertical no provete, sendo colocados dois LVDTs 
perpendicularmente ao carregamento (horizontal), e outros dois LVDTs a 60 graus com a 
horizontal, de modo a controlar as deformações nessa direção. 
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Segundo a norma europeia CEN (2003a, 2003b), é necessária a aquisição dos valores relativos 
à força aplicada durante o ensaio e ainda dos valores da deformação do provete, tanto para a 
deformação horizontal como para uma deformação a 60 graus com a horizontal. Segundo a 
norma, as deformações são registadas através da utilização de dois extensómetros, fixados 
entre duas barras rígidas, que por sua vez são coladas ao provete. 
A variação do diâmetro é determinada através da variação da distância entre as duas barras 
que suportam a instrumentação de controlo de deformação. As barras são colocadas a 60 
graus, com uma variabilidade admissível de mais ou menos 2 graus (±8% da tangente de 60º). 
O valor de υ é obtido através da expressão: 
 ߭ ൌ 1 ൅ 0,40 ߌ1,73 െ 1,07 ߌ (3.52).
em que: 
 ߌ ൌ ߂߶଺଴ / ߂߶଴ (3.53).
em que: ΔФ60 é a deformação diametral a 60º a 0,30Q; 
  ΔФ0 é a deformação diametral a 0º, a 0,30Q. 
A EN 13286-43 prevê o cálculo de Ei,t pela seguinte equação: 




Os ensaios realizados cumpriram todas as especificações tanto da CEN (2003a), como da CEN 
(2003b). Foi adaptada a estrutura definida pela CEN (2003a), que prevê a adição de tiras de 
contraplacado entre o provete e o atuador. 





Figura 3.31 – Estrutura adotada para o ensaio de compressão diametral. 
 
Relativamente ao tratamento dos dados, a deformação horizontal foi definida pela média dos 
valores dos LVDTs horizontais, sendo o mesmo feito para a deformação a 60º. No cálculo das 
deformações, os valores iniciais foram corrigidos devido ao efeito de acomodamento que os 
LVDTs sofrem no início do carregamento. Devido à falta de precisão dos LVDTs, foi adotada 
uma reta obtida por uma regressão linear, pelo método dos mínimos quadrados, através da qual 
foi possível a interpolação do valor da deformação do diâmetro para 30% da força de rotura, 
determinando assim os valores relativos a ΔФ60 e ΔФ0. 
O Quadro 3.11 apresenta um resumo, resultado da interpretação dos gráficos das trajetórias 
tensão-deformação do ensaio de compressão diametral apresentadas por Amaral (2010). Os 
parâmetros calculados foram a resistência à tração, o módulo de tração indireto e o coeficiente 
de Poisson. Desta última grandeza, nem todos os resultados foram consistentes, apresentando-
se exclusivamente os valores admissíveis para solos [0; 0,5]. A designação B deriva da 
proximidade do ensaio de compressão diametral com o ensaio Brasileiro. 
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B_1_12  2075  3,01  88  438  0,42 
B_1_25  2199  5,94  175  1047  0,40 
B_1_55  2311  8,10  236  ‐  ‐ 
B_2_12  2073  6,81  199  534  0,32 
B_2_25  2169  9,86  286  ‐  ‐ 
B_2_55  2317  13,98  409  4831  0,13 
B_3_12  2073  10,43  306  2043  0,16 
B_3_25  2226  12,96  382  7393  0,35 
B_3_55  2346  26,43  785  15240  0,25 
B_4_12  2083  14,43  421  3852  0,36 
B_4_25  2197  ‐  ‐  ‐  ‐ 
B_4_55  2305  28,82  834  8509  0,18 
B_5_12  2104  21,28  619  ‐  ‐ 
B_5_25  2194  35,60  1031  10118  0,2 
B_5_55  2331  ‐  ‐  ‐  ‐ 
 
A Figura 3.32 representa graficamente os resultados do Quadro 3.11 e contrapõe os valores de 
qt com um valor de Ei,t dividido por um fator de 10. Os resultados apontam para uma certa 
dependência entre ambas as grandezas. 
 
Figura 3.32 – Representação gráfica dos valores do módulo e resistência à tração. 
 




3.2.2.3 Ensaio triaxial cíclico 
Os balastros e sub-balastros estão sujeitos a vários ciclos de cargas e descargas durante o seu 
período útil de operação. Como resultado desta variação de cargas intervêm, tal como 
anteriormente referido, dois tipos de deformações: as deformações permanentes e as 
deformações resilientes. No entanto, mesmo para carregamentos de ordem de grandeza muito 
pequena podem surgir deformações permanentes, especialmente se esse carregamento se 
tratar de uma ação cíclica. 
O ensaio triaxial cíclico aqui apresentado teve como único objetivo a avaliação do módulo 
resiliente, segundo a CEN (2004) para um dado c (5%) e e. Ao 27º dia, e depois de o provete 
estar instalado na câmara triaxial (e após as fases de percolação e saturação), foi gerada uma 
pressão de confinamento (σ’c) de 70kPa. Após pernoita com uma tensão de confinamento 
estabilizada, ao 28º dia foi iniciado o ensaio tal como é especificado na norma. 
A descrição mais detalhada do equipamento (vide Figura 3.33) utilizado neste ensaio é descrita 
no Capítulo 9. 
 
Figura 3.33 – Câmara triaxial cíclica com provete de agregado tratado com cimento instalado. 
 
O ensaio do tipo 1 (CEN, 2004) foi dividido em quatro procedimentos (Quadro 3.12). O primeiro 
consiste na fase de condicionamento onde se aplica σ’c=70kPa e 20000 ciclos de q. A CEN 
(2004) sugere aquisição contínua e avaliação direta dos primeiros 20 ciclos e uma análise dos 
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10 ciclos anteriores no início dos seguintes ciclos (contando desde o ponto de partida): ciclo 50, 
100, 200, 400, 1000, 2500, 5000, 7500 10000, 15000, 20000. A análise dos 5000 ciclos usados 
para cada uma das sequências do Quadro 3.12 seguiu o mesmo procedimento anteriormente 
descrito. 









70  5  340  20 000 
50  5  80  5 000 
50  5  115  5 000 
50  5  150  5 000 
50  5  200  5 000 
50  5  280  5 000 
100  5  150  5 000 
100  5  200  5 000 
100  5  280  5 000 
100  5  340  5 000 
100  5  400  5 000 
150  5  200  5 000 
150  5  280  5 000 
150  5  340  5 000 
150  5  400  5 000 
150  5  475  5 000 
 
Apenas foram utilizadas as tensões relativas ao high stress level (CEN, 2009), visto que para 
low stress level e percentagens de cimento de 5%, como o caso apresentado, as deformações 
são praticamente inexistentes para esforços tão pequenos. 
Para controlo da deformação do provete ao longo do ensaio, foram colocados 3 LVDTs 
separados 120º. A pressão na câmara (CP) e pressão interna (BP) foram controladas, sendo o 
esforço axial registado através de uma célula de carga. 
Anteriormente ao início do ensaio foi aplicada um pré-carga (q) de 5kPa, para que o êmbolo 
pudesse permanecer em constante contacto com o provete, tendo sido efetuado o mesmo para 
as seguintes fases do ensaio. 
Os resultados relativos ao Módulo Resiliente (Er), para esta primeira fase do ensaio, estão 
apresentados no quadro seguinte: 
  




Quadro 3.13 – Módulo resiliente para a fase de condicionamento de um provete de agregado tratado com 5% de 
cimento (adaptado de Amaral, 2010). 
N.º Ciclos  q (kPa)  εa  q (kPa)  εa  Er 
Min  Max  Min  Max  Max‐Min Max‐Min  (MPa) 
1  1,29  667,85  ‐3,2E‐06  3,5E‐05  666,57  3,8E‐05  17266 
50  0,40  665,07  ‐8,7E‐06  3,0E‐05  664,67  3,9E‐05  16941 
100  0,04  666,13  ‐1,8E‐05  2,0E‐05  666,10  3,9E‐05  16923 
200  1,43  668,17  ‐1,7E‐05  2,1E‐05  666,74  3,9E‐05  16834 
400  2,28  665,75  ‐2,4E‐05  1,6E‐05  663,46  4,0E‐05  16230 
1000  3,83  666,13  ‐3,1E‐05  9,7E‐06  662,30  4,1E‐05  15993 
2500  3,47  669,16  ‐3,8E‐05  2,1E‐06  665,70  4,0E‐05  16538 
5000  1,67  668,57  ‐4,4E‐05  ‐1,6E‐06  666,89  4,3E‐05  15511 
7500  0,89  667,14  ‐4,3E‐05  ‐3,2E‐06  666,25  4,0E‐05  16568 
10000  0,50  668,67  ‐4,9E‐05  ‐3,4E‐06  668,17  4,5E‐05  14590 
12500  1,83  668,74  ‐3,3E‐05  6,9E‐06  666,92  4,0E‐05  16623 
15000  0,54  668,48  ‐1,4E‐05  2,4E‐05  667,95  3,8E‐05  17154 
20000  0,68  668,71  ‐5,6E‐05  ‐1,8E‐05  668,03  3,7E‐05  17630 
 
Numa segunda fase, foi realizado o estudo do Módulo Resiliente através da aplicação de 
diferentes q para diferentes σ’c. Foram considerados 6 estágios com tensões de confinamento 
de acordo com o Quadro 3.12 e a CEN (2009). Estes estágios são compostos por cinco 
patamares (à exceção do primeiro, que apenas é constituído por apenas quatro). Nestes 
patamares são realizados 100 ciclos para cada q. Amaral (2010) apresenta os quadros 
informativos relativos ao comportamento do provete em cada estágio e que resultam na Figura 
3.34. 
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Figura 3.34 – Variação do módulo resiliente em função da tensão de confinamento de um provete de agregado 
tratado com 5% de cimento (Amaral et al., 2009). 
 
Através da análise da Figura 3.34, é possível observar que os valores relativos a Er aumentam 
com o incremento de σ’c. Na fase de condicionamento também é possível observar que Er é 
praticamente constante durante todo o ensaio, não havendo grandes oscilações, ao contrário da 
segunda fase que, à exceção dos últimos dois estágios, possui algumas oscilações. 
 
3.2.2.4 Ensaios com ondas sísmicas de baixa energia 
Os ensaios com ondas sísmicas neste agregado tratado com cimento tiveram como objetivo 
estudar o módulo de elasticidade dinâmico (E0) e perceber a sua variação em função do teor em 
cimento, concedido aos provetes de agregado, e compacidade. O recurso a análise de Consoli 
et al. (2005, 2007), apresentada no Capítulo 2, e respetivo parâmetro IVC, permite a 
uniformização semi-empírica dos efeitos da compactação e quantidade de cimento no 
comportamento a muito pequenas deformações. 
Na análise dinâmica recorreu-se a um gerador de funções, que transmitiu uma carga elétrica ao 
transmissor ultrassónico que, por sua vez, gerou um impulso que se propagou no interior do 
provete. A diferença em tempo entre a transmissão e receção representa o tempo de 
propagação das ondas longitudinais. A distância entre o emissor e o recetor ultrassónico 
dividida pelo tempo – diferença entre os instantes de receção e emissão de onda – 
correspondeu à velocidade de barra ou velocidade de propagação das ondas longitudinais VL, 




que estão diretamente relacionadas com E0 (Graff, 1991), uma vez que o comprimento de onda 
da resposta foi relativamente pequeno face ao diâmetro do provete. 
O sinal criado pelo gerador de funções foi previamente enviado para a caixa de amplificação. 
Após o acréscimo de energia, foi reenviado para dois locais: No primeiro terminal esteve o 
aparelho redutor de sinal, que compatibiliza a voltagem de forma a não danificar o equipamento 
de aquisição; No segundo terminal, o transmissor ultrassónico emitiu o impulso para o provete, 
que por sua vez foi recebido no recetor ultrassónico que esteve conetado ao sistema de 
aquisição de dados. O esquema de ligações é ilustrado na Figura 3.35. 
 
Figura 3.35 – Esquema das ligações utilizadas na medição das ondas sísmicas de compressão. 
 
Também foram avaliadas as VS com recurso a bender elements. VS está diretamente 
relacionada com o módulo de distorção dinâmico (G0). À semelhança de E0, G0 é um parâmetro 
muito importante na dinâmica dos solos. As ligações utilizadas nos ensaios com bender 
elements estão expostas no Ponto 3.1.5.5, bem como a explicação detalhada do seu 
funcionamento. 
Amaral (2010) apresenta integralmente as figuras de todos os resultados dos provetes 
analisados. Como o cimento utilizado é de presa rápida, não são esperadas variações visíveis 
entre os resultados analisados para 28 dias e os resultados estudados após esse intervalo. A 
percentagem de cimento e o número de pancadas utilizadas na compactação são expressas na 
designação dos provetes através do seu índice numérico. O primeiro algarismo, seguido da 
letra “B”, expõe a percentagem de cimento calculada em relação ao peso do solo seco. Como já 
expresso anteriormente, os números 12, 25 e 55 referem-se ao número de pancadas utilizadas 
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na compactação do provete através do pilão. Os resultados da análise dinâmica são 
apresentados no Quadro 3.15 e ilustrados na Figura 3.36. O Quadro 3.14 caracteriza os 
principais índices físicos dos provetes. 






















B_1_12  143,35  152,14  5407  12  1  6,3  2075 
B_1_25  143,39  152,56  5763  25  1  6,0  2199 
B_1_55  143,53  152,23  6038  55  1  5,9  2311 
B_2_12  143,23  152,13  5397  12  2  6,5  2073 
B_2_25  143,95  152,32  5689  25  2  5,3  2169 
B_2_55  143,27  151,97  6020  55  2  5,1  2317 
B_3_12  142,73  151,98  5368  12  3  6,4  2073 
B_3_25  142,93  150,91  5690  25  3  5,5  2226 
B_3_55  144,87  150,00  6006  55  3  5,3  2346 
B_4_12  143,34  152,20  5432  12  4  5,4  2083 
B_4_25  143,06  151,88  5694  25  4  5,8  2197 
B_4_55  143,12  152,12  5995  55  4  5,8  2305 
B_5_12  143,64  152,29  5505  12  5,3  6,3  2104 
B_5_25  143,95  152,65  5779  25  5,3  5,5  2194 
B_5_55  143,19  152,18  6072  55  5,3  5,9  2331 
 
 
Figura 3.36 – Comparação entre G0 e E0 dos provetes de agregado tratado com cimento. 
  























B_1_12  6,3  2075  1543  970  4940  1952 
B_1_25  6,0  2199  1624  1016  5798  2267 
B_1_55  5,9  2311  1633  1027  6163  2440 
B_2_12  6,5  2073  1753  1099  6371  2505 
B_2_25  5,3  2169  2164  1367  10158  4053 
B_2_55  5,1  2317  2188  1379  11087  4404 
B_3_12  6,4  2073  2140  ‐  9493  ‐ 
B_3_25  5,5  2226  2431  1534  13151  5235 
B_3_55  5,3  2346  2770  ‐  18002  ‐ 
B_4_12  5,4  2083  2429  1533  12294  4895 
B_4_25  5,8  2197  2715  1717  16189  6480 
B_4_55  5,8  2305  3098  1945  22118  8715 
B_5_12  6,3  2104  2720  1726  15572  6271 
B_5_25  5,5  2194  3218  ‐  22712  ‐ 
B_5_55  5,9  2331  3249  2071  24617  10002 
(-) Ensaios que não apresentaram υ0 compreendido em [0; 0,5] 
 
3.2.2.5 Resultados, tendências e correlações 
Pela análise dos quadros de resultados anteriores, constata-se que E0, qt e Ei,t aumentam em 
função da quantidade de cimento existente no provete e do seu grau de compactação. Para 
avaliar com exatidão a variação das grandezas em função do teor em cimento e grau 
compactação, aplicou-se o parâmetro de Consoli et al. (2005, 2007) (vide Figura 3.37, Figura 
3.38 e Figura 3.39). 
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Figura 3.37 – E0 explicado em função da quantidade de cimento e grau de compactação (Amaral et al., 2009). 
 
O coeficiente de determinação (R2) potencial de 97% sugere um muito bom ajuste dos 
resultados aferidos a partir do cálculo dos tempos de propagação das ondas longitudinais. 
Através desta análise, é possível extrapolar o valor do módulo de elasticidade dinâmico para 
qualquer combinação de quantidade de cimento e grau de compactação deste agregado 
calcário tratado com cimento. O valor do expoente x determinado foi de 0,80. 
 
Figura 3.38 – qt explicado em função da quantidade de cimento e grau de compactação (Amaral et al., 2009). 
 
É realizável constatar novamente que o ajuste dos pontos calculados em relação à regressão é 
de elevada qualidade. Destarte, pode ser interpolado qualquer valor de resistência à tração do 
material em estudo, desde que a combinação entre grau de compactação e teor em cimento se 




encontre dentro dos intervalos apresentados. Na regressão potencial apresentada na Figura 
3.38, o expoente x que proporcionou a maximização do coeficiente de determinação (R2) foi de 
0,64. 
 
Figura 3.39 – Ei,t explicado em função da quantidade de cimento e grau de compactação (Amaral et al., 2009). 
 
Apesar de apresentar um coeficiente de determinação mais baixo, a regressão apresentada na 
Figura 3.39 anuncia, ainda assim, um bom ajuste aos resultados obtidos para o cálculo indireto 
do módulo de tração. O expoente x deste ajuste foi de 0,40. Pelos resultados apresentados, e 
pela variabilidade detetada em x (>50%), pode afirmar-se que ao contrário da formulação de 
Consoli et al. (2005, 2007), o expoente x varia não só com a granolumetria e tipo de solo como 
também é sensível à propriedade a regredir. 
 
3.2.3 Proposta inovadora de melhoramento das condições de ensaios de caracterização 
geotécnica 
3.2.3.1 Importância da correta caraterização geotécnica de agregados para sua aplicação em 
estruturas especiais. 
Este trabalho teve como principal objetivo proporcionar um estudo acerca dos agregados 
aplicados a estruturas com a denominação de “cunhas de transição”, adaptáveis a 
infraestruturas de transporte, nomeadamente vias-férreas de alta velocidade. Uma “cunha de 
transição” é uma estrutura de Engenharia Civil que permite uma evolução suave da rigidez dos 
materiais de suporte, minimizando os assentamentos diferenciais ao longo da superfície e da 
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extensão de circulação. Estas zonas possibilitam a gradação de rigidez de fundação entre 
estruturas com características distintas. Dos casos mais típicos da sua utilização poder-se-ão 
destacar os conjuntos de transição ponte/terraplanagem e passagens inferiores de elementos 
pré-fabricados, envolvidas com aterros controlados. 
As cunhas de transição são constituídas por geomateriais mais nobres do que aqueles que são 
normalmente utilizados em obras de terras. A sua conceção é simples: sendo a fundação de 
uma obra-de-arte rígida, é necessária a utilização de uma altura suficientemente elevada da 
cunha de transição para que o seu início possua uma rigidez na mesma ordem de grandeza 
que o limite da obra-de-arte. Concluída esta primeira etapa, determina-se qual o comprimento 
mínimo de degradação (comprimento da cunha de transição) das cargas dinâmicas e estáticas 
aplicadas. 
Ora, a infraestrutura de uma ferrovia é um sistema de multicamadas, pelo que para garantir um 
comportamento adequado na operação, é necessário que este tipo de estruturas, e seus 
componentes, obedeçam a determinados requisitos e características. 
Nas cunhas de transição são normalmente utilizados materiais granulares cimentados com 
ligantes hidráulicos, normalmente tout-venants de agregados como o material aqui estudado, 
aplicados em camadas. 
O comportamento da infraestrutura, em especial da superfície final da terraplanagem, depende 
das características de cada subsistema ou camada, mas também das características do tráfego 
ferroviário, da manutenção, bem como das condições hidrogeológicas e climatéricas. Esse 
comportamento deve ser analisado por um período de tempo (ou tráfego acumulado), de acordo 
com o ciclo de vida da infraestrutura (González Requejo & Cuadrado Sanguin, 2009).  
Nas zonas de contacto ou de transição entre as estruturas rígidas e as terraplanagens 
adjacentes, as cargas de tráfego tendem a desenvolver deslocamentos relativos ao nível da via 
entre zonas mais deformáveis de aterros e as mais rígidas estruturas de betão armado, dando 
origem a uma rápida deterioração da via naquelas áreas, incorrendo em riscos de instabilidade 
e rotura acidental. Estes efeitos tornam-se tanto mais importantes, quanto maior for a 
velocidade e peso da circulação. Fenómenos como estes requerem intervenções de 
manutenção e correção na geometria que aumentam os custos e afetam o funcionamento 
normal do tráfego (Nasarre, 2007). A principal manifestação de patologias é a alteração do 
trajeto dos veículos, mediante o aparecimento de um empolamento nas extremidades da 
estrutura. 
Na Figura 3.40 está ilustrado um bloco técnico ou cunha de transição. 





Figura 3.40 – Representação esquemática de uma cunha de transição (Amaral et al., 2010). 
 
O estado de tensão de um sistema multicamadas de materiais granulares, sujeito a cargas 
semelhantes às que são aplicadas pelos comboios, tem sido estudado por diversos autores 
[Profillidis & Humbert (1986), Magnan & Mestat (2007), Amaral (2009), Rios (2011)], que 
abordaram o assunto com recurso a formulações distintas. No princípio dos anos 80, o 
incremento da capacidade de cálculo provocou uma generalização do uso de programas de 
simulação numérica do comportamento da infraestrutura. Principalmente com o Método dos 
Elementos Finitos (MEF), foi possível simular problemas a três dimensões e leis complexas de 
comportamento elastoplástico com viscosidade associada. Os modelos de MEF permitem 
estabelecer o estado de tensão-deformação dos diferentes componentes e camadas da 
estrutura. Para os materiais das camadas de apoio e fundação, aplicam-se leis de 
comportamento elastoplástico (com critérios de plastificação como o de Drucker-Prager), com 
consideração de módulos elásticos constantes e resistência coesivo-friccional. 
Estes estudos e as tendências de aumento das cargas dinâmicas revelaram a importância da 
aplicação de materiais particularmente resistentes nas estruturas das cunhas de transição. É ao 
nível da caracterização em laboratório destes materiais que a presente investigação, transversal 
ao tema inicial, incidiu a sua análise. 
 
3.2.3.2 Definição da problemática da caracterização geotécnica em solos lateríticos 
Estudos não recentes, datados da década de 60, no Laboratório de Engenharia de Angola 
(LEA) (Novais Ferreira, 1962), em Luanda, indicam metodologias específicas na compactação 
dos solos lateríticos.  Os solos lateríticos encontram-se em climas tropicais, quentes e húmidos, 
com chuvas abundantes, onde a meteorização é intensa, apresentando frequentemente 
coloração vermelha, compostos por óxidos de ferro e de alumínio no seu interior. 
Quando o solo é rico em hematite, pode ser utilizado como minério de ferro, mas o clima 
tropical geralmente permite a hidratação da hematite transformando-a em limonite, o que pode 
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eventualmente retirar resistência ao depósito. Nestes solos também se encontram camadas de 
bauxite, o principal minério do alumínio. Estes solos são muito pobres, pois o húmus é 
praticamente inexistente devido à intensa atividade bacteriana. Os solos lateríticos (vide Figura 
3.41) são também conhecidos pela sua textura porosa e irregular, possuem boas características 
de atração das partículas de água, até mesmo as partículas mais graúdas do solo que 
representam, muitas vezes, a fração granulométrica predominante. 
 
Figura 3.41 – Fotografia de um corte transversal de um horizonte laterítico. 
 
Inúmeros registos de trabalhos efetuados pelo LEA (Novais Ferreira, 1962) mostram que para 
determinação do wopt e γd,max através do ensaio Proctor Modificado não são seguidas as 
recomendações das normas convencionais atuais para os solos lateríticos. 
As especificações LNEC (1966), normas NBR (1986) e ASTM (2004), do ensaio Proctor 
Modificado, recomendam a adição de água à totalidade da amostra de um solo, disposta num 
recipiente de trabalho fragmentada num mínimo de quatro ou cinco partes (de forma a definir 
4/5 pontos, dois ou três em ramo seco e dois pontos no ramo húmido). 
Devido à elevada quantidade de partículas grossas e à sua textura cavernosa, os trabalhos 
desenvolvidos no LEA, em solos lateríticos, impunham a pré-saturação de todo o material retido 
no peneiro de malha 3/8 de polegada e adição da água calculada apenas às frações de solo 
mais finas. Este procedimento visava evitar a perda de água das partículas finas pelo contacto 
com os fragmentos mais grossos, que possuem o teor em água higroscópico reconhecidamente 
inferior ao teor em água a atingir. Sendo relevante a maior capacidade das frações grossas dos 
solos lateríticos para atrair as moléculas de H2O em relação aos solos convencionais, as 
misturas destes solos especiais, conseguidas sem a aplicação das metodologias do LEA, 




apresentam falhas de homogeneidade que se traduzem na incorreta determinação do wopt e 
γd,max. 
 
3.2.3.3 Paralelismo entre os solos lateríticos e agregado do calcário 
Os incrementos de velocidade e grandeza das solicitações nas infraestruturas de transporte, em 
particular nas linhas férreas de alta velocidade, impõem uma melhoria dos materiais de suporte 
principalmente, como já referido, nas zonas de transição. Este aumento das cargas dinâmicas e 
estáticas promove a utilização de melhores materiais e a aplicação de um maior controlo de 
qualidade e de manutenção. 
Devido ao elevado número de pedreiras de calcário existentes em Portugal, preconiza-se uma 
ampla utilização deste agregado, com eventual tratamento granulométrico e cimentício, para as 
exigentes zonas de transição. Com efeito, diversos estudos sobre este geomaterial têm ganho 
relevância na agenda de muitos investigadores em Portugal (Fortunato, 2005). 
Foram verificadas, no LabGeo, irregularidades na caraterização do agregado calcário. Essas 
irregularidades revelaram-se semelhantes às reportadas por Novais Ferreira (1962) na 
caraterização geotécnica de solos lateríticos. Com efeito, o objeto do Ponto 3.2.3 consiste na 
adaptação dos procedimentos adotados pelo LEA, efetuados na década de 60, em solos 
lateríticos, para os agregados calcários. 
 
3.2.3.4 Ensaio Proctor Modificado 
Para a determinação do wopt e γd,max efetuou-se o ensaio Proctor Modificado, seguindo as 
recomendações da Norma ASTM (2004), com um peso do pilão de 4,54kg e uma altura de 
queda de 457mm, 5 camadas compactadas através de 55 pancadas. A Figura 3.42 ilustra os 
resultados obtidos. 
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Figura 3.42 – Ensaio Proctor Modificado no agregado calcário efetuado segundo ASTM (2004) (adaptado de Amaral 
et al., 2010). 
 
Para além de não ter sido conseguida uma boa distribuição linear, em ambos os ramos, seco e 
húmido, foi visivelmente evidente a saturação de apenas algumas das partículas finas, em 
detrimento das restantes aparentemente secas, por se encontrarem em contacto direto com 
partículas mais graúdas antes do processo de mistura também intrinsecamente secas. 
Os valores do wopt e γd,max obtidos, na condição sem pré-saturação das partículas grossas, 
foram de 7,6% e 21,3kN/m3, respetivamente. 
Para uma correta determinação do wopt e γd,max do agregado calcário, foi necessário proceder a 
alterações às práticas correntes e recomendadas em laboratório pela norma ASTM (2004). 
O ensaio Proctor Modificado foi novamente realizado, mas desta vez nas condições aplicadas 
pelo LEA em solos lateríticos (pré-saturação das partículas grossas). A Figura 3.43 explica os 
resultados obtidos através deste procedimento, revelando um aumento, apesar de ténue, do 
peso volúmico seco máximo do agregado calcário. 





Figura 3.43 – Ensaio Proctor Modificado no agregado calcário efetuado através da metodologia do LEA (adaptado de 
Amaral et al., 2010). 
 
Os resultados demonstram não só a variação no peso volúmico seco, como patenteiam a 
necessidade de uma menor adição de água para alcançar o teor de água ótimo. A evidente 
melhor definição dos ramos seco e húmido prova, uma vez mais, as melhorias que esta 
metodologia acarreta para o melhoramento da definição das propriedades avaliadas pelo 
ensaio. 
Os valores do wopt e γd,max obtidos, na condição de pré-saturação das partículas grossas, foram 
de 6,6% e 21,4kN/m3, respetivamente. 
 
3.2.3.5 Índice de Suporte Califórnia 
À semelhança do ensaio Proctor Modificado, o ensaio CBR foi realizado na condição normal e 
com a pré-saturação das partículas grossas. Numa primeira condição, foram aplicados todos os 
procedimentos descritos na especificação LNEC (1967). Após a investigação acerca da pré-
saturação das partículas grossas, efetuou-se um segundo ensaio CBR nas condições de 
compactação diferenciadas praticadas pelo LEA. A Figura 3.44 ilustra as curvas obtidas na 
situação regulamentada e com a pré-saturação dos grossos. 
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Figura 3.44 – Ensaio CBR efetuado nas condições de compactação da ASTM (2004) e nas condições de pré-
saturação das partículas grossas do LEA (adaptado de Amaral et al., 2010). 
 
O valor de CBR obtido neste ensaio, para uma penetração de 2,5cm, sem pré-saturação das 
partículas grossas, foi de 60%, enquanto o mesmo valor, obtido com a pré-saturação das 
partículas grossas, para a mesma penetração, foi de 68%. Pelas grandes diferenças entre cada 
um dos ensaios, conclui-se uma maior resistência à penetração quando o agregado é 
compactado com a pré-saturação das partículas grossas. 
 
3.2.3.6 Ensaio de compressão uniaxial 
Através da análise dos resultados obtidos para a resistência à penetração em CBR, são 
expectáveis incrementos de resistência à compressão uniaxial (vide Figura 3.45) para a 
condição de pré-saturação das partículas grossas. 






Figura 3.45 – Ensaio de compressão uniaxial num provete de agregado. 
 
Foram moldados três provetes do agregado calcário para cada uma das situações de 
compactação. Com efeito, os provetes foram moldados com 6,6% e 7,6% de teor em água para 
compreender um peso volúmico seco máximo de 21,4 kN/m3 e 21,3kN/m3, para as condições 
de compactação com pré-saturação dos grossos e ASTM (2004), respetivamente. 
As médias dos resultados, em ambas as situações, são apresentadas na Figura 3.46 para as 
condições ASTM (2004) e pré-saturação das partículas grossas. Os resultados são, uma vez 
mais, esclarecedores. No Quadro 3.16 apresentam-se os valores obtidos para estes ensaios, 
módulo de deformabilidade E e qu. As deformações foram efetuadas com o recurso a dois 
LDTs. 
  
Capítulo 3. Caracterização dos materiais utilizados para mistura com cimento 
171 
a) b) 
Figura 3.46 – Ensaio de compressão uniaxial em provetes compactados nas condições: a) ASTM (2004); b) LEA. 
(adaptado de Amaral et al., 2010). 
 





Ambas as grandezas, módulo de deformabilidade (E) e resistência à compressão uniaxial (qu), 
apresentaram valores mais competentes, ou seja, maior rigidez e maior resistência nos 
provetes compactados através do método da pré-saturação das partículas grossas. Estes 
resultados provam o melhoramento das propriedades mecânicas do agregado tratado com 
cimento como uma consequência direta da diferente metodologia de compactação apresentada. 
 
3.2.3.7 Conclusão 
Na presente exegese, estudou-se a hipótese de se operar uma ligeira alteração na Norma 
ASTM (2004), designadamente na preparação da amostra para o ensaio Proctor Modificado, 
para que se pudesse obter uma melhor definição dos ramos secos e húmidos de um 
geomaterial específico, bem como proporcionar uma correta definição do teor em água ótimo e 
peso volúmico seco máximo. 
Os resultados obtidos foram elucidativos. Através da pré-saturação das partículas grossas 
(material retido no peneiro de malha 3/4 de polegada), é possível atingir compactações mais 
elevadas, bem como uma mistura mais homogénea do agregado, como foi concluído pela 
análise das superfícies de rotura melhor definidas dos provetes compactados por este método. 




O aumento do peso volúmico seco máximo dos agregados compactados com a metodologia 
apresentada conduziu a uma diminuição do teor em água ótimo e um aumento de γd,max. 
Adicionalmente, pelas metodologias apresentadas foi possível, para este geomaterial, 
determinar wopt e γd,max de uma forma mais consistente. 
  
Capítulo 4. Propostas de metodologias de interpretação de resultados 
173 
CAPÍTULO 4.  PROPOSTAS DE METODOLOGIAS DE 
INTERPRETAÇÃO DE RESULTADOS 
 
Este capítulo visa a exposição de alguns modelos de interpretação utilizados na análise de 
resultados dos ensaios em laboratório. Algumas das ferramentas possuem um carácter analítico 
enquanto outras são puramente numéricas. Não foram encontradas na literatura práticas 
semelhantes às aqui apresentadas, pelo que podem ser consideradas inovadoras. 
 
4.1 Análise dos registos das ondas elásticas no domínio do tempo 
A análise de sinal, e particularmente a de resultados das ondas elásticas, é por si só uma 
ciência complexa. Na Geotecnia, diversos autores [e.g. Viggiani & Atkinson (1995), Brignoli et 
al. (1996), Greening & Nash (2004), Leong et al. (2005), Arroyo et al. (2006), Viana da Fonseca 
et al. (2009b) e Alvarado & Coop (2012)] relatam inúmeras dificuldades na interpretação de 
sinais em ensaios com o recurso a bender elements na análise dos parâmetros de rigidez 
dinâmica de solos. Por outro lado, outros autores [e.g. Khan et. al. (2006), Tallavó et al. (2010), 
Tallavó et al. (2011), Khan et al. (2011), Amaral et al. (2011a)] implementam técnicas de 
transformação de sinal para interpretar as propriedades dinâmicas do solo com recurso a 
transdutores ultrassónicos de impulso. Na avaliação da literatura sobre a implementação de 
cada um dos métodos, é possível discernir o cunho subjetivo da interpretação das ondas 
elásticas de baixa energia em geomateriais, sendo que para uma correta determinação das 
propriedades dinâmicas do solo, é necessário o recurso à experiência do operador. Arroyo et al. 
(2010) implementa inclusive inquéritos a especialistas e métodos estatísticos para avaliar a 
veracidade dos seus resultados conseguidos através de bender elements. 
A grande vantagem na utilização de bender elements (Shirley & Hampton, 1978) para a 
geotecnia é a sua facilidade de adaptação aos equipamentos de ensaio correntes. No entanto, 
não é novidade que os transdutores ultrassónicos de impulso promovem sinais muito mais 
limpos e fáceis de manusear do que os bender elements (Amaral et al., 2011b). Não é por isso 
de surpreender que os métodos mais complexos – envolvendo transformadas Laplacianas, 
Fourier, em Z e método de Prony – são maioritariamente comuns aos ensaios dinâmicos 
efetuados através de transdutores ultrassónicos. Para além dos métodos de tratamento de sinal 
no domínio das frequências citados, destacam-se outros, não menos importantes mas 
concernentes a esforços numéricos mais económicos, como a identificação de π-points 




(Brocanelli & Rinaldi, 1998), métodos de sweep contínuo (Greening et al., 2003), identificação 
da velocidade de grupo e velocidade de fase (Graff, 1991). 
Para a interpretação de sinal no domínio do tempo, são propostas diversas metodologias. 
Alternativamente, considerações sobre a forma e frequência da excitação de impulso vão 
também ocorrendo na literatura onde se prova que ambas as variáveis têm influencia direta nos 
resultados (Ferreira, 2008). 
O método que agora se propõe representa uma análise numérica de sinal não complexa no 
domínio do tempo, com o recurso a transdutores ultrassónicos de impulso de compressão em 
laboratório. Acrescenta uma variável nova, cujo estudo não foi encontrado na literatura, à 
interpretação de resultados dinâmicos em provetes de agregado (vide Ponto 3.2) tratado com 
cimento. Retrata-se aqui, não só a preponderância da resolução e sensibilidade dos 
equipamentos nos resultados, como também a influência das amplificações nos mesmos. As 
amplificações podem ser em potência (normalmente localizadas a montante dos provetes em 
teste), ou em escala (localizadas a jusante). Como a descrição sobre a forma de amplificação 
não constitui objeto da investigação, não são efetuadas quaisquer considerações a esse 
respeito. 
Durante os ensaios dinâmicos aos provetes de agregado tratado com cimento, foi verificado que 
a energia do impulso de excitação influencia a forma como uma análise de resultados é 
efetuada no domínio do tempo. Sinais mais abatidos provocaram interpretações de resultados 
ainda mais subjetivas, enquanto resultados obtidos através de impulsos bem energizados 
geraram sinais em que o tempo da primeira quebra de onda (first break) foi bem definido e 
identificado. Estes fenómenos tiveram implicações diretas na definição do tempo de propagação 
das ondas primárias. 
Este estudo realiza uma breve resenha sobre os métodos correntes de interpretação de sinal no 
domínio do tempo e aplica o modelo mais simples. Baseado na primeira quebra do sinal de 
resposta, são avaliadas as suas alterações em função da energia do sinal, com recurso ao 
método das diferenças divididas de primeira e segunda ordem. Para validação dos resultados, 
recorreu-se a um índice, proposto por Consoli et al. (2005, 2007) e utilizado por Rios Silva et al. 
(2009), Viana da Fonseca et al. (2009a), Consoli et al. (2009, 2011) e Amaral et al. (2011a), que 
normaliza os fatores quantidade de cimento e porosidade, para explicação das propriedades do 
solo-cimento. São apresentados os resultados das variações do Módulo Confinado Dinâmico 
(M0) em função desse índice antes e depois da aplicação do método das diferenças divididas. 
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4.1.1 Metodologias existentes de análise do tempo de chegada 
4.1.1.1 Primeira quebra da onda de chegada (first break) 
A técnica de interpretação mais imediata e intuitiva consiste na determinação do intervalo de 
tempo entre o início da onda emitida e o início da onda de chegada. Este método é tipicamente 
utilizado em ensaios geofísicos in situ [Dyvik & Madshus (1985), Jovičić et al. (1996), 
Pennington (1999)]. Segundo Arulnathan et al. (1998), a avaliação da primeira quebra da onda 
de chegada pressupõe a propagação de frentes de onda planas sem reflexões, refrações ou 
efeitos fronteira. 
O método é particularmente falível em ensaios com bender elements. Segundo Ferreira (2008), 
existem distúrbios na primeira quebra da onda de chegada e nem sempre a mesma é 
claramente identificável. Conforme o autor, são necessários procedimentos adicionais para 
determinar corretamente o instante procurado. Viana da Fonseca et al. (2009b) sugerem a 
necessidade de proceder à visualização do sinal em forma de onda completa, determinando a 
sua polarização, face à posição relativa entre os transdutores, e enviando vários impulsos de 
diferentes frequências para eliminar qualquer dúvida a respeito do momento procurado. Vilhar & 
Jovičić (2009) reiteram a vantagem desta técnica. 
 
4.1.1.2 Intervalo de tempo entre pontos característicos do sinal 
Num sinal de resposta existem pontos característicos, como picos e zeros, que são visivelmente 
fáceis de identificar. Segundo Viggiani & Atkinson (1995) e Arulnathan et al. (1998), na ausência 
de reflexões e refrações, esses pontos podem ser representativos do tempo de propagação das 
ondas sísmicas. No entanto, a capacidade de um impulso transportar mais do que uma 
frequência, o amortecimento e atenuação fazem com que a identificação do tempo de 
propagação aumente em função do afastamento temporal em relação à origem. Com efeito, 
este tipo de análise não é recomendável. 
Jovičić et al. (1996) propõem uma abordagem de supressão das lacunas citadas através da 
utilização de funções seno contínuas e frequências de ressonância com recurso a ondas 
sinusoidais assimétricas. Uma vez que nesta investigação não foram utilizados senos ou 
qualquer outra função contínua, a metodologia de definição do tempo de propagação com 
recurso a pontos característicos não foi utilizada. 
 




4.1.1.3 Correlação cruzada dos sinais emitidos e rececionados 
Outro método para mensurar o tempo de propagação consiste na medição do intervalo de 
tempo respeitante à máxima correlação cruzada (cross-correlation) dos sinais registados, 
dando-se por reproduzidas, à priori, as mesmas hipóteses traçadas anteriormente. Viggiani & 
Atkinson (1995) sugerem a utilização da função de correlação cruzada como uma medida do 
grau de correlação entre dois sinais. Mais tarde, Mohsion & Airey (2003) afirmam que um 
impulso de frequência finita, juntamente com a resposta do material ao mesmo impulso, produz 
uma amplitude máxima numa translação de tempo que é definida como o tempo de propagação 
das ondas sísmicas nesse material/meio. 
Contudo, o método da correlação cruzada está eivado de limitações. Quer em ensaios com 
bender elements (Mohsion & Airey, 2003) como em ensaios com transdutores ultrassónicos de 
impulso (Amaral et al., 2011b), podem ser observadas características de não linearidade de 
sistema, i.e., um meio reflexivo, descontínuo, ou dispersivo (ou qualquer combinação dos três 
efeitos). A forma mais intuitiva de avaliação da não linearidade dos meios a ensaiar consiste na 
observação do sinal de resposta após o pico de maior amplitude mais próximo da primeira 
quebra da onda de chegada [Graff, (1991), Santamarina & Fam (1997)]. A observação de um 
novo crescimento de amplitudes temporalmente posteriores ao pico referido é um vestígio da 
existência de características de não linearidade do meio. Com efeito, a aplicação da correlação 
cruzada acarreta normalmente resultados pouco consistentes. 
As condições anteriormente descritas foram verificadas nos resultados dos ensaios sísmicos 
para os provetes de agregado tratado com cimento. Com efeito, optou-se pela não utilização do 
método de análise de sinal descrito. 
 
4.1.2 Programa experimental 
O material utilizado na análise foi o agregado tratado com cimento descrito no Ponto 3.2. A sua 
classificação, distribuição granulométrica e ensaio Proctor modificado são apresentados no 
mesmo ponto. A preparação dos provetes foi realizada de acordo com o Ponto 3.2.2.1, com o 
objetivo de intentar 90%, 95% e 100% da compactação Proctor Modificado. As percentagens de 
cimento variaram entre 1% e 5% do peso do solo seco. 
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4.1.2.1 Descrição do equipamento utilizado 
Os transdutores utilizados são de aço inoxidável do tipo 303-S31. Possuem ambos forma 
cilíndrica e são constituídos por três cristais piezo-condutores de zirconato de titânio (PZT-4). O 
último cristal está em contacto direto com a face inferior do conjunto. Os discos estão 
protegidos por uma fina camada de perspex. A impedância acústica do aço inoxidável, do PZT-
4 e perspex são 45,55×10-5g/cm3×s, 34,50×10-5g/cm3×s e 3,06×10-5g/cm3×s, respetivamente. A 
camada de perspex, com duas molas tipo hélice, comprime o disco de cristal. A camada inferior 
controla a vibração do transdutor, absorvendo a energia transmitida da face do cristal 
piezoelétrico. A frequência nominal é de 82kHz, fornecida pelo fabricante. Uma diferença de 
potencial elétrico induz uma deformação de compressão-extensão, que permite o movimento 
vibratório do transmissor. 
O gerador de funções (TG1010® vide Figura 4.1c) enviou um sinal diretamente para um 
amplificador de fabrico artesanal (Universidade de Waterloo) (vide Figura 4.1a), que aumenta a 
potência do sinal até 800V, e de amortecimento regulável. A onda criada pelo gerador de 
funções foi enviada pelo amplificador até ao canal 1 do osciloscópio (TDS220® vide Figura 
4.1b). Por sua vez, o recetor foi ligado diretamente ao canal 2 do osciloscópio. A Figura 4.2 
esquematiza as conexões efetuadas. 
  












Figura 4.1 – Equipamento utilizado: a) Amplificador de potência (Universidade de Waterloo); b); Osciloscópio c) 
Gerador de funções; d) Provete de agregado tratado com cimento em fase de teste. 
 
 
Figura 4.2 – Esquema das conexões utilizadas na medição das ondas primárias (adaptado de Amaral et al., 2012d). 
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O osciloscópio utilizado permite a aquisição de 2500 pontos por janela de tempo. 
 
4.1.2.2 Programa de ensaios 
Após o processo de cura, os provetes foram colocados num pedestal com um transmissor 
ultrassónico incorporado para serem medidas as velocidades das ondas sísmicas elásticas que 
os caracterizam. Os ensaios procederam-se rapidamente (entre 1 e 2 horas). Desta forma, não 
são esperadas consideráveis perdas de humidade durante os ensaios. No topo do provete foi 
colocado o recetor ultrassónico (vide Figura 4.1d). Com efeito, a propagação da onda P deu-se 
de baixo para cima. Entre os transdutores e os provetes foi aplicada uma fina camada de high 
vaccum grease (Dow Corning®), como explica a Figura 4.2. No topo do recetor foi colocado um 
peso de 5kg para melhoramento das condições de contacto na fronteira transdutor-provete. 
As características dos provetes ensaiados são apresentadas no Quadro 4.1, em que η é a 
porosidade, Vc o volume de cimento e Vt o volume total dos provetes. 
Quadro 4.1 – Características dos provetes após moldagem. 
Provete  w (%)  ρ (kg/m3)  η  Η  Vc/Vt 
M_1%_12  6,3  2075  0,400  0,668  0,63% 
M_1%_25  6,0  2199  0,318  0,466  0,67% 
M_1%_55  5,9  2311  0,253  0,338  0,70% 
M_2%_12  6,5  2073  0,406  0,684  1,26% 
M_2%_25  5,3  2169  0,329  0,490  1,33% 
M_2%_55  5,1  2317  0,242  0,319  1,42% 
M_3%_12  6,4  2073  0,407  0,686  1,89% 
M_3%_25  5,5  2226  0,299  0,427  2,04% 
M_3%_55  5,3  2346  0,230  0,299  2,16% 
M_4%_12  5,4  2083  0,389  0,636  2,55% 
M_4%_25  5,8  2197  0,322  0,474  2,68% 
M_4%_55  5,8  2305  0,260  0,351  2,81% 
M_5%_12  6,3  2104  0,389  0,636  3,19% 
M_5%_25  5,5  2194  0,322  0,474  3,35% 
M_5%_55  5,9  2331  0,249  0,331  3,55% 
 
Na nomenclatura da designação dos provetes do Quadro 4.1, o primeiro algarismo a seguir à 
letra “M” representa o teor em cimento (c), o número precedente representa, por sua vez, o 
número de pancadas utilizadas na compactação Proctor Modificada. 




A velocidade das ondas primárias (VP) foi calculada utilizando o método da primeira quebra do 
sinal de chegada. O módulo confinado dinâmico (M0) foi deduzido pela seguinte expressão: 
 ܯ଴ ൌ ௉ܸଶ ߩ (4.1). 
Os registos dos sinais foram efetuados recorrendo a 128 médias. Esta prática permitiu eliminar 
na totalidade o ruído ambiente e consequentes deturpações de sinais. A forma da onda emitida 
foi quadrada com uma frequência de 82kHz, i.e., igual à frequência nominal dos transdutores. 
 
4.1.3 Formulação do modelo 
4.1.3.1 Variação do sinal em função da amplificação de potência e escala 
A necessidade do presente modelo foi gerada pela verificação da alteração da medição do 
tempo de propagação das ondas primárias em função da energia do sinal (vide Figura 4.3). 
 
Figura 4.3 – Variação do tempo de propagação das ondas P em função da energia do sinal emitido (adaptado de 
Amaral et al., 2012d). 
 
É evidente que não é a velocidade das ondas P que é afetada pela energia, mas sim a 
capacidade da sua deteção por parte do equipamento/operador. Esta limitação está diretamente 
associada à sensibilidade e à resolução do sistema de aquisição, mas também varia em função 
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da energia, forma e frequência da onda emitida e da escala de amplitudes utilizada na aquisição 
(o mesmo que dizer que depende também do binómio equipamento-operador). Assim, torna-se 
imperativa a elaboração de um processo de correção que minimize estas condicionantes, ou 
seja, é necessária a criação de uma abordagem que permita o cálculo do tempo de propagação 
das ondas sísmicas livre das condicionantes supracitadas. 
O tipo de análise efetuado na Figura 4.3 foi também realizado com uma energia da onda 
emitida constante, variando a escala do equipamento de aquisição. As conclusões foram 
semelhantes às anteriormente apresentadas relativamente às variações impostas na energia. 
 
4.1.3.2 Aplicação do método das diferenças divididas 
O método das diferenças divididas (Hakopian, 1981) calcula a derivada de ordem n de uma 
função discreta. No caso da análise de sinal, as diferenças divididas de primeira ordem 
calculam a variação da amplitude (A) em função do tempo (t), ou seja, computam o declive dos 




ݐ௜ାଵ െ ݐ௜  
(4.2).
A aplicação do método das diferenças divididas ao sinal de resposta mais amplificado da Figura 
4.3 (750V) resultou na Figura 4.4a. 
  








Figura 4.4 – a) aplicação do método das diferenças divididas de primeira ordem ao sinal de resposta; b) 
discretização do sinal de resposta e definição de pontos notáveis. 
 
A análise do gráfico da Figura 4.4a conduz a conclusões bastante interessantes e pouco 
abonatórias para o equipamento utilizado, sendo que a situação é ainda mais gravosa para 
energias mais baixas. Apenas são encontrados três números para possíveis valores da 
derivada, o que significa que não existem incrementos de amplitudes de sinal superiores ao 
mínimo. Este fenómeno é revelador da falta de resolução e sensibilidade deste sistema de 
ensaio das ondas elásticas. Salienta-se que a sensibilidade e a resolução são variáveis distintas 
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e que exigem tratamentos diferentes. No entanto, esse tratamento não está no âmbito desta 
investigação. Com efeito, as duas variáveis são tratadas da mesma forma, resultando o 
decaimento das mesmas num aumento da incerteza na avaliação dos resultados. 
Discretizando o sinal e aplicando-lhe um aumento na escala do gráfico (vide Figura 4.4b), nota-
se que para cada nível de amplitude adquirível existe, em todo sinal, mais do que um ponto 
consecutivo adquirido. Desta forma, fica explicado o aspeto do gráfico da primeira derivada, 
apresentado na Figura 4.4a. 
Na Figura 4.4b fica justificada a variação do tempo de chegada através da inclusão de pontos 
notáveis. Esses pontos representam a melhor aproximação ao sinal real definível, por estarem 
no limite do arredondamento numérico por defeito ou por excesso. A regressão dos pontos 
notáveis, através de uma função de derivada contínua, explica a razão do tempo de chegada 
das ondas elásticas não corresponder exatamente ao ponto de primeira quebra da onda. O 
aumento de energia do sinal de resposta faz com que os primeiros pontos, com amplitude de 0 
Volts em baixas energias, possam ser detetados mais cedo. 
O método das diferenças divididas possibilita o cálculo da segunda derivada do sinal de 
resposta. Para tal, basta derivar em ordem ao tempo o resultado da Eq. (4.2). No caso da 
análise de sinal da Figura 4.4, a segunda derivada possui um aspeto gráfico semelhante a um 
conjunto de “ondas” triangulares ora com polaridade positiva (quando o sinal é crescente), ora 
com polaridade negativa (quando o sinal é decrescente). O instante de tempo onde existe uma 
maior densidade desses compostos de triângulos representa um ponto de inflexão do sinal de 
resposta. 
 
4.1.3.3 Pressupostos do modelo de análise de sinal no domínio do tempo 
Nos pontos anteriores, foi justificada a razão de a análise do tempo de propagação ser efetuada 
com recurso ao método da primeira quebra do sinal de resposta. Foi também justificada a 
aplicação do método das diferenças divididas na análise sísmica dos provetes de agregado 
tratado com cimento. Por outro lado, a verificação da alteração do tempo de chegada em função 
da incerteza, resultado das baixas energias aplicadas ao sinal, conduz à necessidade da 
formulação de uma ferramenta numérica que possibilite a minimização do conjunto das 
incertezas identificadas. 
Com efeito, propõe-se que o tempo de chegada da onda P, para cada energia medida, seja 
imposto pelo primeiro ponto, de derivada não nula (∂A/∂t ≠ 0), calculado através do método das 
diferenças divididas. Para estabelecer um critério relacionado com a amplitude do sinal, 




evidencia-se a necessidade de encontrar um outro ponto característico (para além do tempo de 
chegada determinado) que possa ser relacionado com a amplitude e que, ao mesmo tempo, 
permita a convergência do modelo. Para tal, recorrendo ao método das diferenças divididas de 
segunda ordem, definiu-se como ponto característico a primeira inflexão (mudança de 
concavidade, ∂2A/∂t2 = 0) do sinal de resposta. A razão que motivou a escolha do ponto de 
inflexão como ponto característico preterindo o primeiro pico, dado pelo segundo ponto de 
tangente não nula, foi a não existência de um pico isolado no sinal discretizado (vide Figura 
4.4b). 
O declive da secante, de ângulo α, do sinal de resposta que une os pontos característicos 
definidos (∂A/∂t ≠ 0 e ∂2A/∂t2 = 0) está diretamente relacionado com a amplitude do sinal de 
resposta. Uma vez que é detetada uma diminuição do tempo de propagação das ondas P (vide 
Figura 4.3), em função do aumento de energia, é legitimo afirmar que para uma energia infinita 
o tempo de propagação das ondas P é verdadeiro (tfP). Como não é fisicamente possível obter 
uma resposta dinâmica que apresente amplitude infinita, é necessário extrapolar esse valor. 
Nesta exposição não são realizadas considerações sobre o fenómeno de overshooting 
(Camacho-Tauta, 2010) que afeta o sinal de resposta e sua interpretação. 
A Figura 4.5 ilustra a variação da secante anteriormente definida para os resultados 
apresentados na Figura 4.3. A resposta dinâmica apresentada na mesma figura consiste no 
ensaio efetuado com uma energia emitida de 750V. 
 
Figura 4.5 – Variação do declive da secante em função do aumento de energia da onda emitida (adaptado de Amaral 
et al. 2012d). 
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A interceção dos segmentos de reta de ângulo α no ponto A=0V corresponde ao tempo de 
chegada (∂A/∂t ≠ 0) da onda P identificado em cada um dos sinais de resposta. Aparentemente, 
pela análise da Figura 4.5, os mesmos parecem iguais. No entanto, a Figura 4.3 prova o 
contrário. 
Definidas as secantes com recurso ao método das diferenças divididas (vide Figura 4.4), de 
primeira e segunda ordem, e identificados os tempos de chegada para as diferentes energias, 
contrapõem-se as grandezas tempo de chegada identificado (tP) e tangente do ângulo α. 
A metodologia propõe como verdadeiro (tfP) o instante em que tan(α) = ∞. Matematicamente, tfP 
corresponde a uma assimptota vertical calculada a partir de uma regressão hiperbólica dos 
dados experimentais tan(α) em função de tP. A equação base de uma função hiperbólica de 
grau -1 é representada pela seguinte expressão: 
 ݕ ൌ ܾܽݔ ൅ ܿ ൅ ݇ (4.3).
em que: y = tan(α); 
  x = tP; 
  a, b, c e k são constantes. 
Considera-se que quando a amplitude do sinal é próxima de 0V não é possível identificar 
qualquer quebra no sinal de resposta, ou seja, tP = ∞. Este fator tem significado matemático, 
reforçando que A=0V é uma assimptota horizontal da regressão que se pretende calcular. Com 
efeito, k = 0. A Eq. (4.3) pode então ser simplificada para: 
 ݕ ሺܾݔ ൅ ܿሻ ൌ ܽ (4.4).






ݕ ⇔ ݉′ݔ ൅ ܾ′ ൌ ݕ′ (4.5).
Invertendo a tangente da secante e desenhando-a em função de tP, obtém-se a Figura 4.6. Os 
dados adquiridos não permitiram o ajuste de uma regressão linear. Com efeito, utilizou-se uma 
aproximação polinomial de terceiro grau que comprovou ser detentora de um coeficiente de 
determinação (R2) mais consistente. 





Figura 4.6 – Regressão cúbica do inverso do declive da secante em função de tP. 
 
A passagem de uma perspetivada regressão linear para uma regressão cúbica obrigou a 







ଶ ൅ ݀ܽ  ݔ ൅
݁
ܽ ⇔ ݕ ൌ
1
݇ଵ ݔଷ ൅ ݇ଶ ݔଶ ൅ ݇ଷ ݔ ൅ ݇ସ 
(4.6). 
em que: k1, k2, k3 e k4 são coeficientes de regressão apresentados na Figura 4.6. 
As raízes da equação apresentada na Figura 4.6 correspondem às assimptotas da Eq. (4.6). 
Existe pelo menos uma raiz, no conjunto dos algarismos reais, que corresponde a tfP (vide 
Figura 4.7). O cálculo analítico das soluções pode ser efetuado por programas matemáticos 
competentes, como o MatLab®. No plano numérico, tfP pode ser encontrado distribuindo colunas 
de valores tfP e tan(α) com passos de amostragem muito pequenos e sobejamente inferiores à 
frequência de Nyquist. 
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Figura 4.7 – Determinação gráfica/numérica de tfP (adaptado de Amaral et al., 2012d). 
 
O tempo de propagação real das ondas P extrapolado (tfP) representa uma variação não 
desprezável face ao tP identificado com uma amplificação do impulso emitido de 750V. Esta 
diferença entre o tempo de propagação real e o tempo de propagação medido é tão mais 
gravosa quanto mais rápida for a velocidade de propagação das ondas sísmicas. Para o caso 
particular das ondas P, que são as ondas sísmicas mas velozes, e para geomateriais 
cimentados, esta análise revela-se de extrema importância na correta interpretação das suas 
propriedades dinâmicas em laboratório. A conclusão genérica da abordagem apresentada 
consiste na observação que os métodos de interpretação de sinal, baseados no domínio do 
tempo e em condições normais, subestimam sistematicamente as velocidades de propagação 
das ondas sísmicas. Embora que, para alguns casos, essa subestimação possa não transportar 
grande influência no resultado final, especialmente se forem utilizadas janelas de tempo muito 
grandes ou medidas ondas elásticas muito lentas. 
 
4.1.4 Resultados experimentais 
De forma validar o modelo apresentado e respetivos ensaios, foi utilizado um índice, 
apresentado por Consoli et al. (2005, 2007), que uniformiza os efeitos do cimento e da 
densidade do geomaterial numa variável só. O autor prova que o índice explica com 
competência as propriedades mecânicas do solo-cimento. Mais tarde, investigadores como 
Vitali (2008), Rios Silva et al. (2009) e Amaral (2009) provam que o mesmo índice revela 
consistência na explicação das propriedades dinâmicas dos solos tratados com cimento. Com 




efeito, baseado nos autores citados, pretende-se na presente investigação obter a seguinte 
relação: 
 







em que: k5 e k6 são as constantes da regressão potencial; 
  x representa uma variável empírica que maximiza R2 da regressão. 
Determinou-se M0 dos provetes apresentados no Quadro 4.1 recorrendo à Eq. (2.3). VP foi 
calculada utilizando a distância entre os transdutores dividida por tP, calculado para um impulso 
amplificado 750V, e por tfP, calculado a partir do modelo apresentado. A Figura 4.8 ilustra os 
resultados obtidos. 
 
Figura 4.8 – Módulo confinado dinâmico (M0) e Mmódulo condinado dinâmico verdadeiro (Mf0) em função de 
η/(Vc/Vt)x (adaptado de Amaral et al., 2012d). 
 
A aplicação do método (resultante em Mf0) provoca não só um previsível aumento dos valores 
de M0, como melhora o ajuste (R2) da regressão potencial dos pontos calculados. Verificou-se 
que os provetes com valores de η/(Vc/Vt)x mais elevados apresentaram diferenças entre tP e tfP 
percentualmente mais elevadas. Este fator pode ser explicado pela menor energia das 
Capítulo 4. Propostas de metodologias de interpretação de resultados 
189 
respostas dos provetes com M0 mais pequenos, o que acarreta um maior distanciamento à 
assimptota apresentada na Figura 4.7. 
Os valores de R2 obtidos para Mf0 (vide Figura 4.8) estão mais próximos dos exemplos da 
aplicação do índice η/(Vc/Vt)x encontrados na literatura. A variável empírica x foi de 2,0 e 2,4 
para Mf0 e M0, respetivamente. 
 
4.1.5 Conclusões 
Durante a investigação pretendeu-se avaliar o módulo confinado dinâmico (M0) de um 
agregado, proveniente de uma pedreira do norte de Portugal, tratado com cimento. No decorrer 
da avaliação de M0, recorrendo a transdutores ultrassónicos e impulsos muito energizados, 
constatou-se que a identificação da primeira quebra da onda de chegada depende da energia 
de amplificação utilizada. Foi descoberto que o tempo de propagação das ondas P (tP) 
identificado era tão mais pequeno quanto maior fosse a energia do impulso emitido. 
Como sequela, sobreveio a necessidade de criar um modelo que estimasse tP para o máximo 
de energia possível (tfP). A variação de tP em função da amplitude do sinal de resposta foi 
atribuída à resolução e sensibilidade do equipamento e condições de ensaio. Com efeito, o 
modelo ocorre como mitigador dessas condicionantes, uma vez que aumento de energia foi 
aqui proposto como uma forma de contornar algumas das limitações da resolução e 
sensibilidade. 
Concluiu-se também que os efeitos descritos nesta investigação estão presentes em qualquer 
análise dinâmica de geomateriais no domínio do tempo e que resultam numa subestimação das 
suas propriedades dinâmicas. Ficou provado que a aplicação do método aqui proposto é tão 
mais importante, quanto mais baixa for a energia do sinal de resposta. Energias mais baixas 
representam maiores distâncias no domínio do tempo em relação à máxima energia possível. 
O método apresentado recorre ao método das diferenças divididas como forma de encontrar 
numericamente alguns pontos característicos do sinal de resposta. Este tipo de abordagem 
apenas pode ser realizado em sinais com uma resposta limpa de ruído. 
Por último, a ferramenta apresentada provou ser portadora de diminuição de incerteza no 
cálculo de M0, encontrando inclusive coeficientes de determinação mais elevados do que a sua 
não aplicação na normalização da quantidade de cimento e compacidade dos provetes. 
 




4.2 Cruzamento de ondas P, S e L e determinação da FRF 
Os ensaios com transdutores ultrassónicos e bender elements em laboratório são normalmente 
utilizados para medir os módulos elásticos e coeficientes de amortecimento. No entanto, a 
interpretação dos resultados é ainda um desafio devido a uma variedade de razões, tais como a 
influência de condicionantes de experimentação, efeitos geométricos e técnicas de análise 
utilizadas para processamento de sinal (Amaral et al., 2011a). Com efeito, o cruzamento de 
resultados através da realização de medições independentes é conveniente na mitigação das 
incertezas. Neste ponto são expostas três medições de ondas elásticas distintas efetuadas em 
amostras do solo-cimento. 
São geradas ondas longitudinais (L), ou ondas de compressão não constrangidas, em provetes 
cilíndricos com uma gama de frequências elevada (20-70kHz), definidas a partir de uma 
interface transdutor-provete inovadora. A caracterização dinâmica é possível através da 
determinação da função resposta de frequência (FRF) não isolada das respostas dinâmicas do 
equipamento e impulso. As ondas de compressão puras, constrangidas ou simplesmente ondas 
primárias (P), são medidas nos mesmos provetes com transdutores de frequência nominal 
muito elevada (>1MHz). Com recurso aos resultados das ondas P e L, é calculado o módulo de 
distorção dinâmico (G0). Este valor é utilizado para prever a chegada de uma onda S em 
medições independentes com bender elements. A FRF é obtida a partir das medições das 
ondas L, onde são examinadas ao pormenor as frequências de ressonância (fk) e coeficientes 
de amortecimento (ζk) para os modos de vibração em compressão livre numa peça linear. 
As medições de G0 são normalmente realizadas através de bender elements, uma vez que este 
tipo de transdutores se apresenta como económico e fácil de implementar. No entanto, o 
estabelecimento de critérios de definição do tempo de propagação das ondas é complexo e, por 
isso, uma abordagem caso a caso é normalmente necessária (e.g., Viana da Fonseca et al., 
2009; Arroyo et al., 2010). O cálculo do coeficiente de amortecimento representa também uma 
área de difícil atuação para a geotecnia. Kahn et al. (2006) e Tallavó et al. (2011) são alguns 
dos autores que dedicam os seus estudos na caracterização da propriedade em provetes de 
solo-cimento. 
Neste trabalho é apresentado um procedimento redundante com múltiplas medições dinâmicas 
(e.g., ondas de compressão, ondas longitudinais e ondas de corte) em provetes de solo-
cimento. Este programa de pesquisa envolveu o LabGeo, o laboratório de ensaios não 
destrutivos da Universidade de Waterloo (UoW) e a Universidade Politécnica da Catalunha 
(UPC). 
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4.2.1 Propriedades dinâmicas 
4.2.1.1 Resumo das propriedades das ondas elásticas utilizadas 
A propagação de ondas elásticas em sólidos homogéneos e elásticos dá-se de dois modos: o 
modo de compressão e o de corte, com movimentos paralelos e perpendiculares à direção de 














Em corpos finitos, a propagação de ondas elásticas é limitada pelas suas fronteiras. Para a 
propagação elástica axial em cilindros, um número infinito de modos longitudinais, flexurais e 
torsionais é também possível (Thurston, 1992). Para impulsos de baixa frequência, o modo 
longitudinal fundamental propaga-se com a mesma velocidade que caracteriza um sistema de 
peças lineares, onde apenas movimentos longitudinais são permitidos. Nestas condições, a 
velocidade de compressão é governada por E0, em vez de M0 e é conhecida como a velocidade 
das ondas longitudinais ou de barra (VL). 
Um vez que as três velocidades, VP,  VS e VL dependem exclusivamente de duas constantes 
elásticas (E0 e υ0) e da massa volúmica, a medição independente de apenas duas das 
constantes é suficiente para prever as três velocidades. 
 
4.2.1.2 Caracterização do sistema de medição 
A caracterização experimental do solo através de medições dinâmicas é vantajosa quando 
devidamente enquadrada num sistema linear (Santamarina & Fratta, 2005). Ensaios de 
propagação de ondas elásticas são representados por um sistema relativo de entrada e saída 
de sinais. Este sistema é composto por diferentes subsistemas conectados em série como, por 
exemplo, o sistema eletrónico de entrada, os transdutores e os provetes. Qualquer subconjunto 
destes componentes pode ser totalmente caracterizado no domínio do tempo pela sua função 
de resposta de impulso (IRF). A IRF relaciona entradas dinâmicas [X(t)] e resultados [Y(t)] 
através de um produto de convolução (Ewins, 1991). 









A transformada de Fourier da IRF é a FRF que relaciona impulso [X(ω)] e resposta [Y(ω)] 
dinâmicos, transformados por um produto simples da frequência angular (ω=2π.f) dado pela 
seguinte expressão, onde f é a frequência: 
 ܻሺ߱ሻ ൌ ܺሺ߱ሻ . ܨܴܨሺ߱ሻ (4.11).
O princípio da caracterização separada de cada subsistema refere que o isolamento ou 
deconvolução dos efeitos de transmissão podem ser removidos pela seguinte equação: (Este 
modelo foi recentemente apresentado por Tallavó et al. (2011) para transdutores do tipo pistão) 
 ܨܴܨ௣௥௢௩௘௧௘ ൌ ܨܴܨ௘௟௘௧௥ó௡௜௖௢௦ . ܨܴܨ௧௥௔௡௦ௗ௨௧௢௥௘௦ . ܨܴܨ௣௥௢௩௘௧௘ܨܴܨ௘௟௘௧௥ó௡௜௖௢௦ . ܨܴܨ௧௥௔௡௦ௗ௨௧௢௥௘௦ ൌ ܨܴܨௌ (4.12).
 
4.2.2 Programa experimental 
Os provetes foram moldados para quatro percentagens de cimento: 2%, 3%, 5% e 7%. O 
processo de compactação está descrito no ponto 3.1. Foi moldado um total de oito provetes, 
dois para cada percentagem de cimento. Os provetes de 1 até 4 (vide Figura 4.10) foram 
ensaiados com transdutores ultrassónicos de compressão com um tempo de cura de 28 dias, 
enquanto os provetes 5 a 8 (vide Figura 4.14) foram ensaiados a 7, 14, 21 e 28 dias com o 
recurso a bender elements (Lings & Greening, 2001). Os testes intermédios foram realizados de 
uma forma rápida e por isso não são esperadas alterações no processo de cura. Um exemplo 
espectro de resposta das ondas L destes provetes é apresentado na Figura 4.9. 
 
Figura 4.9 – Exemplo do espectro de resposta de uma onda L [Y(ω)]. 
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Quadro 4.2 – Principais características das diferentes misturas de solo-cimento compactadas. 
Provete  1  2  3  4  5  6  7  8 
Teor em cimento (%)  2,00  3,00  5,00  7,00  2,00  3,00  5,00  7,00 
Vc / Vt (%)  1,79  2,71  4,62  6,60  1,79  2,71  4,62  6,60 
Massa volúmica (kg/m3)  1876 2046 1973 1878 1858 2049  1975  1877
Massa volúmica seca (kg/m3)  1679 1839 1760 1663 1656 1836  1765  1672
Teor em água (%)  11,7  11,3  12,1  12,9  12,2  11,6  11,9  12,3 
Grau de saturação (%)  50  62  58  52  51  64  57  50 
Índice de vazios (e)  0,624 0,485 0,556 0,651 0,647 0,487  0,551  0,642
Porosidade (η)  0,384 0,327 0,357 0,394 0,393 0,328  0,355  0,391
η/Civ0,21  9,94  7,62  7,55  7,85  10,19 7,64  7,50  7,78 
 
4.2.3 Ensaios dinâmicos 
4.2.3.1 Velocidade das ondas longitudinais 
O sistema utilizado é descrito em Tallavó et al. (2011). Os transdutores do tipo pistão utilizados 
(CNS Farnell® UTR50) têm uma frequência nominal de 50kHz. O sistema de aquisição de dados 
foi o WaveBook® 516ETM. Um impulso sinusoidal de 50kHz foi criado pelo gerador de funções 
(HP® 33120A) e amplificado anteriormente à chegada ao transdutor-emissor (vide Figura 4.10). 
Foram aplicados dois cones de alumínio adaptados aos transdutores (Tallavó et al., 2011) para 
reduzir a sua área. Estes cones têm 63mm de altura e o seu acoplamento reduziu o diâmetro do 
transdutor para 10mm. No entanto, estes cones apresentaram-se como inadequados para 
geração de um movimento uniforme associado às ondas longitudinais. Para colmatar estas 
perturbações ao movimento das partículas, foi incluído um disco, composto pelo mesmo 
material dos provetes, entre o transmissor e o provete (vide Figura 4.10). O disco do mesmo 
material provoca menor reflexão de ondas na interface provete-disco, uma vez E0 e ζk 
permanecem aproximadamente iguais. 





Figura 4.10 – Esquema de conexões e equipamento utilizado (adaptado de Amaral et al., 2011a). 
 
As medições das ondas longitudinais foram realizadas com e sem provete, de modo a 
caracterizar separadamente a reposta dinâmica dos subsistemas sem o provete incorporado. O 
efeito do disco sobre a FRFS é ilustrado na Figura 4.11 e na Figura 4.15 (introduzida adiante). 
Sem o disco, a resposta espectral está sobrecarregada nas frequências próximas a 50kHz. 
Com a utilização do disco, a resposta dinâmica do provete (vide Figura 4.15) torna-se bastante 
mais rica. Uma resposta de baixa amplitude do sistema transmissor/recetor (sem o disco) é a 
explicação do pico da Figura 4.11 [vide Eq. (4.12)]. Note-se que a gama de frequências 
examinadas (20-70 kHz) foi condicionada pelos espectros de resposta transdutores. 
 
Figura 4.11 – Medição das ondas longitudinais. FRFS do provete 3 sem utilização do disco como material de 
interface (adaptado de Amaral et al., 2011a). 
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Os tempos de chegada para a onda longitudinal foram estabelecidos pelo cálculo da IRF do 
provete, obtida pela transformada inversa de Fourier da FRFS. Foram realizados controlos 
cruzados para verificar, de forma eficaz, se o atraso de tempo correspondente ao sistema 
inteiro IRFTSR (eletrónicos, transdutores e provete) foi semelhante à soma do tempo de atraso 
do sistema eletrónicos e transdutores (IRFTR) com o atraso do provete medido na IRFS. A Figura 
4.12 ilustra um exemplo de cada uma destas medições. 
 
Figura 4.12 – Medição das ondas longitudinais e tempos de propagação para IRFTSR, IRFTR e IRFS. Exemplo de 
deconvolução para o provete 4 (adaptado de Amaral et al., 2011a). 
 
4.2.3.2 Velocidade das ondas de compressão 
O sistema adotado para a medição de ondas de compressão inclui um gerador de função 
(Panametrics® 5052PR), um par de transdutores do tipo pistão (Panametrics® 1MHz), um 
osciloscópio (HP® 54645A) e amplificação antes da fonte. Os transdutores foram 
horizontalmente mantidos em contacto com o provete. 
Um impulso rampa de 1MHz foi a excitação de entrada para o sistema. O tempo de chegada da 
onda foi definido pela primeira quebra no sinal de resposta. A onda propagada foi interpretada 




como uma onda de compressão confinada/constrangida (onda P). Um atraso de 1μs foi 
estabelecido pela calibração do sistema com uma série de barras de aço de altura variável 
(Khan et al., 2011). As trajetórias medidas são apresentadas na Figura 4.13. 
 
Figura 4.13 – Medição das ondas de compressão (adaptado de Amaral et al., 2011a). 
 
4.2.3.3 Ensaios com bender elements 
Os bender elements foram montados em chapas de aço e colocados em contacto com a parte 
superior e inferior dos provetes. As dificuldades com a inserção do transdutor no provete foram 
resolvidas pela utilização de espaçadores de espessura igual ao comprimento do elemento. O 
sistema de ensaio incluiu um gerador de funções TTi® TG1010 e um osciloscópio Tektronix® 
TDS220. O impulso utilizado foi uma sinusoide de 20kHz. 
 
4.2.4 Resultados 
4.2.4.1 Verificação cruzada dos módulos elásticos 
O Quadro 4.3 apresenta as medições das velocidades de compressão e longitudinais realizadas 
nos provetes de 1 a 4. Apresenta ainda os módulos elásticos e coeficiente de Poisson 
respetivos, calculados a partir das velocidades medidas. 
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Quadro 4.3 – Resultados obtidos através da medição das ondas L e P. 
Provete  1  2  3  4 
Massa volúmica (kg/m3)  1857  2046  1973  1878 
Tempo de propagação das ondas L (μs)  131  89  82  97 
VL (m/s)  1042  1536  1678  1404 
E0 (MPa)  2016  4825  5556  3702 
Comprimento de onda L (mm)  20,84  30,72  33,56  28,08 
Tempo de propagação das ondas P (μs)  118,2  80,4  73,4  84,7 
VP (m/s)  1159  1704  1867  1617 
M0 (MPa)  2493  5942  6878  4912 
Coeficiente de Poisson Dinâmico, υ0  0,26  0,26  0,27  0,29 
G0 (MPa)  800  1915  2187  1435 
 
A Figura 4.14 mostra o tempo de chegada esperado da onda de corte a partir das medições 
anteriores. Apresenta também os resultados dos ensaios com bender elements obtidos para os 
provetes de 5 a 8. A figura sugere que uma convencional identificação da primeira quebra do 
sinal de resposta aproxima-se bastante bem ao tempo de chegada esperado da onda de corte. 
Arroyo et al. (2010) apresentam resultados semelhantes para outros materiais rígidos através 
da intrusão dos bender elements. 
 
Figura 4.14 – Trajetórias conseguidas através do ensaio com bender elements com setas indicativas do tempo de 
chegada teórico da onda de corte, calculado pelas ondas L e P. (Amaral et al., 2011a). 
 




4.2.4.2 Evolução da rigidez de corte com o tempo de cura 
G0 em função do tempo de cura foi obtido através dos ensaios com bender elements e pela 
seguinte equação: 
 ܩ଴ ൌ ௌܸଶ ߩ (4.13).
Os resultados estão listados no Quadro 4.4. Os valores de G0 oferecem algumas pistas sobre a 
influência da cura na rigidez ao corte dos provetes. Apesar da utilização de um cimento de cura 
rápida, são aparentemente necessárias pelo menos três semanas para que a rigidez estabilize. 
As medições efetuadas com 7 dias de cura são intrinsecamente mais variáveis. Este fator pode 
explicar parte da variabilidade denotada por Rios Silva et al. (2009) quando analise os seus 
resultados aferidos com 7 dias de cura. A falta de tempo suficiente para garantir a 
homogeneização da hidratação pode ser a causa desta variabilidade. 
Quadro 4.4 – Valores de G0 para todos os provetes ensaiados com bender elements. 
Provete 5  6  7  8 
G0 aos 7 dias (MPa) 525  1437  1555  1085 
G0 aos 14 dias (MPa) 704  1785  1895  1310 
G0 aos 21 dias (MPa) 801  1950  2114  1413 
G0 aos 28 dias (MPa) 803  1985  2196  1429 
 
4.2.4.3 Comparação entre frequências de ressonância analíticas e experimentais 
As FRFS dos provetes obtidas pela medição das ondas longitudinais foram examinadas 
pormenorizadamente. Através de VL, as frequências de ressonância (fk) foram calculadas 
utilizando a expressão analítica apropriada para a vibração em bordos livres numa peça linear 
de comprimento H. 
 
௞݂ ൌ ݊ ௅ܸ2 ܪ  (4.14).
em que: n é o número de modo. 
A Figura 4.15 demonstra as frequências de ressonância calculadas para o provete 3 a partir da 
Eq. (4.14). Na mesma figura estão identificados os picos ressonantes de FRFS. Todos os modos 
de ressonância, à exceção de um, podem ser claramente identificados na Figura 4.15. 
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Figura 4.15 – FRFS do provete 3 e modos de ressonância analíticos (Amaral et al., 2011a). 
 
4.2.4.4 Determinação dos coeficientes de amortecimento 
Utilizando o método half-power bandwidth (vide Ponto 2.5.2.2) foi estimado ζk para todos os 
modos ressonantes, compreendidos no espectro analisado, dos provetes de solo-cimento. O 
Quadro 4.5 sumariza a amplitude, o pico, as frequências de meia potência e valores de ζk (f1 e 
f2) para os picos de máxima ressonância identificados nas FRFS. Os resultados provam que ζk 
tem uma relação inversa com E0, mas os valores obtidos são maiores quando comparados com 
os coeficientes de amortecimento para areias cimentadas (Saxena & Reddy, 1989, Khan et al., 
2011). 
Quadro 4.5 – Valores característicos necessários para o cálculo dos coeficientes de amortecimento. 
Provete  1  2  3  4 
Massa volúmica (kg/m3)  1857  2046  1973  1878 
Amplitude de pico (V)  1,023  1,189  0,95  1,102 
Frequência (kHz)  49,6  50,6  48,8  51,5 
f1 (kHz)  48,6  49,5  48.7  50.3 
f2 (kHz)  52,1  51,5  49,8  52.8 
ζk (%)  3,5  2,0  1,1  2,4 
 




Os valores de ζk, calculados para todas as frequências de ressonância na gama [20kHz; 
70kHz], não demonstram uma tendência clara. Outros procedimentos mais complexos, como o 
método de Prony ilustrado por Tallavó et al. (2011), podem conferir melhores resultados. 
 
4.2.5 Conclusões 
Os resultados apurados no Ponto 4.2 permitem concluir que a inclusão do disco do mesmo 
material assegura um bom acoplamento entre os transdutores e os provetes na geração de 
ondas longitudinais. A caracterização dinâmica completa, utilizando a função transferência 
(FRFS) e a função de resposta de impulso (IRF), foi possível pela deconvolução do efeito dos 
transdutores. A velocidade da onda longitudinal, computada a partir da IRFS, foi complementada 
com as medições de ondas de compressão com recurso a transdutores de compressão de 
muito alta frequência. As medições conjugadas forneceram dois módulos independentes de um 
material inerentemente elástico. No entanto, a avaliação do coeficiente de amortecimento, 
utilizando o método half-power bandwidth, requer mais e melhor investigação. 
Na configuração de ensaio foi verificada uma diferença muito pequena entre a avaliação 
convencional da identificação da primeira quebra do sinal de resposta e a retroanálise do tempo 
de propagação das ondas S, efetuada a partir das ondas P e L. Este fenómeno pode ser 
atribuído à minimização de ruído devido à reflexão de ondas que ocorre na instalação do 
transdutor no provete. 
Apesar da utilização de cimento de elevada resistência inicial, o módulo de distorção dinâmico 
apresenta uma evolução visível mesmo após 21 dias de cura. 
 
4.3 Modelo para o ensaio Proctor Modificado 
Relativamente ao ensaio Proctor (Proctor, 1933), a teoria original foi amplamente desenvolvida 
pelos trabalhos de Lambe & Whitman (1979), que apresentam a curva de compactação para um 
solo granular limpo. Já Hilf (1990) explica a curva de compactação através de quatro troços 
lineares e três não lineares. Não obstante os trabalhos citados, o desenvolvimento do ramo 
húmido é conhecido e explicado por: 
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 ߛௗ ൌ ܩ௦ ߛ௪1 ൅ ܩ௦ ݓܵ
 
(4.15).
em que: γw é o peso volúmico da água; 
  S é o grau de saturação. 
Mais recentemente, surgem novos autores com propostas de modelos mais complexos, 
baseados em análise fundamental das características intrínsecas do material, para prever o teor 
em água ótimo (wopt) e peso volúmico seco máximo (γd,max) [e.g. Wagner et al. (1994), Subert 
(2007)]. No entanto, não foi encontrado na literatura qualquer método capaz de explicar wopt e 
γd,max de uma forma eficaz, sustentado nas conhecidas práticas de laboratório e definidas pela 
norma ASTM (2004). Para responder às exigências laboratoriais, apresenta-se uma 
metodologia de tratamento da curva de compactação Proctor, baseada em ensaios comuns. A 
corrente de análise do ensaio Proctor – e única que está regulamentada – aproxima-se às 
práticas originais propostas por Proctor (1933) e respetiva definição de dois segmentos lineares 
(ramos seco e húmido) com uma interpolação não linear entre ambos. Com efeito, concluiu-se a 
necessidade de criar um modelo empírico que fornecesse de forma precisa e eficiente não só 
os valores de wopt e γd,max, como também a totalidade da definição do troço não linear da curva 
de compactação. Esta investigação apresenta a formulação, resultados e validação desse 
modelo. 
Na sequência da formulação do modelo são apresentadas quatro validações distintas. Em 
primeiro lugar, realizou-se uma grande bateria de ensaios visando uma boa definição do 
comportamento da curva de compactação entre os ramos secos e húmidos. Seguidamente, 
efetuou-se uma comparação entre os resultados aferidos com o modelo e por um técnico de 
laboratório experimentado. Procedeu-se também à análise visual do ajuste dos pontos de 
ensaio determinados em laboratório e o desenho da curva analítica. Por fim, convocaram-se 
engenheiros especialistas em todo mundo para responderem a um inquérito acerca da sua 
definição de wopt e γd,max para dois ensaios Proctor. Esses resultados foram analisados 
estatisticamente para posterior comparação com os efeitos da aplicação do modelo. Os estudos 
estatísticos realizados através de inquéritos à comunidade geotécnica têm vindo a ganhar 
relevância científica (v.g. Arroyo et al., 2010). Estes estudos determinísticos são uma das boas 
práticas na validação de resultados e interpretações. 
 




4.3.1 Material utilizado e procedimentos de ensaio 
4.3.1.1 Materiais utilizados 
Na investigação foram utilizados quatro diferentes geomateriais. Apenas dois deles – o 
agregado calcário apresentado no Ponto 3.2 e a areia siltosa apresentada no Ponto 3.1 – foram 
caracterizados com fins geotécnicos. Os restantes materiais apenas foram classificados através 
da sua distribuição granulométrica. 
Para a compactação Proctor foi utilizada água canalizada de abastecimento público. Como o 
LabGeo possui uma vasta experiência em solo-cimento [e.g., Amaral et al. (2011a), Amaral et 
al. (2011b), Rios Silva et al. (2009)] foram também realizados ensaios em misturas de solo, 
cimento e água. 
Apresentam-se mais adiante quatro ensaios Proctor [dois Proctor Leve (ASTM, 1991a) e dois 
Proctor Modificado (ASTM, 1991b)]. Um dos ensaios Proctor Modificado foi realizado numa 
mistura de solo-cimento. 
 
4.3.1.2 Procedimentos de ensaio 
Os procedimentos de ensaio são equivalentes aos procedimentos dos ensaios Proctor descritos 
no Ponto 3.1.3. 
 
4.3.2 Formulação do modelo de interpretação 
4.3.2.1 Considerações iniciais e pressupostos do modelo 
Dados três pontos A = (w0, γ0), B = (w1, γ1) e C = (w2, γ2) – representados na Figura 4.16 – com 
w0 < w1 < w2 e γ0, γ2 < γ1, é considerada a problemática de encontrar uma função derivável f que 
perfaça as seguintes condições: 
 Os ramos húmido e seco da curva Proctor são definidos pelo método dos mínimos 
quadrados; 
 Os gráficos do ramo húmido e seco contêm os pontos C e A, respetivamente; 
 B é definido pela interceção entre os dois ramos; 
  ݂ᇱሺݓ௜ሻ ൌ ߛ௜ାଵ െ ߛ௜ݓ௜ାଵ െ ݓ௜ ൌ ߜ௜, ݌ܽݎܽ ݅ ൌ 1 ݁ 2 (4.16).
 Ser duas vezes diferenciável com primeira derivada igual a zero em w1; 
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 w1 = wopt corresponde a um máximo global no intervalo [w0, w2]; 
 f é definida por dois ramos pedindo a seguinte condição: 
 ݂ሺݓሻ ൌ ቊ ଵ݂ሺݓሻ → ݓ ൏ ݓ௢௣௧











Figura 4.16 – Protótipo de um ensaio Proctor: a) definindo os ramos secos e húmidos do material; b) representação 
gráfica dos pontos do modelo A, B e C. (Amaral et al., 2012b). 
 
Apesar de ser do conhecimento da arte a existência de mais do que um segmento não linear na 
curva de compactação, para efeitos práticos a aproximação é usualmente realizada através de 
dois segmentos de reta que explicam os ramos seco e húmido. 
 
4.3.2.2 Explicação analítica do modelo 
Para que não existam mudanças de inflexão no intervalo [w0; w2], e uma vez que wopt tem de ser 
um máximo global da função f, é necessário que f’’(w) < 0 para todo o intervalo ]w0; w2[. 




Consequentemente, a curva de compactação Proctor começa por ser desenhada impondo 
w>wopt. 
 ݂ᇱᇱሺݓሻ ൌ ܾ െ ܽݓଶ െ ݓ௢௣௧ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ ൅ ܽ (4.18).
em que: a = f’’(wopt) é a curvatura em wopt; 
  b = f’’(w2) é a curvatura em w2. 
Sabendo que a e b são maiores que 0 então f’’(w) < 0 para todo w Є ]wopt; w2[. 
Integrando a Eq. (4.18) é obtido: 
 ݂ᇱሺݓሻ ൌ ܾ െ ܽ2൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܽݓ ൅ ܥଵ (4.19).
Uma vez que f(wopt) é um máximo global, é imposto f’(wopt) = 0 e consequentemente C1 = -a.wopt. 
Com efeito, a equação anterior pode ser desenvolvida para: 
 ݂ᇱሺݓሻ ൌ ܾ െ ܽ2൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܽ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ (4.20).
A imposição nas restrições iniciais implica f’(w2) = δ2. 




Para obedecer à condição b < 0, a curvatura mantém a seguinte forma: 
 ܽ ൐ 2ሺߛଶ െ ߛଵሻ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
 (4.22).
Colocando o parâmetro b na fórmula de f’ é obtido 
 
݂ᇱሺݓሻ ൌ ൥ߛଶ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଶ ൅ ܽ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ (4.23).
Integrando novamente a expressão anterior: 
 
݂ሺݓሻ ൌ ൥ߛଶ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
3൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଷ ൅ ܽ2 ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܥଶ (4.24).
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Uma vez que f(w2) = γ2, a nova constante de integração C2 pode ser escrita como: 
 ߛଶ ൌ 13 ቂߛଶ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯
ଶቃ ൅ ܽ2 ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܥଶ ⇔ ܥଶ








Finalmente, a função f1 pode ser escrita para w Є [wopt, w2] 
 
݂ሺݓሻ ൌ ൥ߛଶ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
3൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଷ ൅ ܽ2 ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ 23 ߛଶ
൅ 13 ߛଵ െ
ܽ




Para a cálculo de f2 é seguido um procedimento análogo. Uma que wopt tem de ser um máximo, 
é requerido f’’(w) < 0 para todo w Є ]w0, wopt[. O princípio inicia-se novamente pela imposição de 
w ≤ wopt. 
 ݂ᇱᇱሺݓሻ ൌ ܿ െ ܽݓ଴ െ ݓ௢௣௧ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ ൅ ܽ (4.27).
em que: c = f’’(w0) é a curvatura em w0. 
Sabendo que a, b < 0, então f’’(w) < 0 para todo w Є ]w0; wopt[. Integrando a Eq. (4.27), é obtido: 
 ݂ᇱሺݓሻ ൌ ܿ െ ܽ2൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܽݓ ൅ ܥଵ (4.28).
Novamente, como f’(wopt) = 0, a constante de integração C1 tem de ser obrigatoriamente -a.wopt. 
Com efeito: 
 ݂ᇱሺݓሻ ൌ ܿ െ ܽ2൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܽ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ (4.29).
A imposição nas restrições iniciais implica f’(w0) = δ0. 




Para obedecer à condição c < 0, a curvatura mantém a seguinte forma: 
 ܽ ൐ 2ሺߛ଴ െ ߛଵሻ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
 (4.31).
Colocando o parâmetro c na fórmula de f’, é obtido 





݂ᇱሺݓሻ ൌ ൥ߛ଴ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଶ ൅ ܽ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ (4.32).
Integrando novamente a expressão anterior: 
 
݂ሺݓሻ ൌ ൥ߛ଴ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
3൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଷ ൅ ܽ2 ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܥଶ (4.33).
Uma vez que f(w0) = γ0 C2 pode ser escrito como: 
 ߛ଴ ൌ 13 ቂߛ଴ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶቃ ൅ ܽ2 ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ ܥଶ ⇔ ܥଶ








A função f2 pode então ser escrita para w Є [w0, wopt] 
 
݂ሺݓሻ ൌ ൥ߛ଴ െ ߛଵ െ ܽ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
3൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଷ ൅ ܽ2 ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ ൅ 23 ߛଶ
൅ 13 ߛଵ െ
ܽ










6 ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯




6 ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ
⇔ 23 ሺߛଶ െ ߛଵሻ ൌ െ
ܽ
6 ቂ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯
ଶ െ ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଶቃ ⇔ ܽ
ൌ 4ሺߛଶ െ ߛ଴ሻ൫ݓ଴ െ 2ݓ௢௣௧ ൅ ݓଶ൯ሺݓ଴ െ ݓଶሻ 
(4.36).
Se a condição seguinte for verificada, encontra-se um problema de simetria em relação ao eixo 
representado pelo teor em água. 
 ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଶ ് ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଶ (4.37).








3 ߛଵ ⇔ ߛଶ ൌ ߛ଴ (4.38).
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Para este caso específico, a assunção anterior não pode ser realizada. A probabilidade de 
obtenção de γ2 = γ0 em procedimentos experimentais é matematicamente zero. No entanto, de 
acordo com as equações anteriores, o presente modelo permite aos utilizadores a escolha de 
um valor de a de acordo com a seguinte equação: 
 
ܽ ൌ max ൝ 2ሺߛ଴ െ ߛଵሻ൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
, 2ሺߛଶ െ ߛଵሻ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
ൡ (4.39).
Analogamente, se for imposto a = 0, uma das funções encontradas pode ser reconstituída 
mantendo a condição γ2 = γ0. Caso contrário, umas das seguintes condições tem de ser 
verificada. 
 
0 ൐ 4ሺߛଶ െ ߛ଴ሻ൫ݓ଴ െ 2ݓ௢௣௧ ൅ ݓଶ൯ሺݓ଴ െ ݓଶሻ ൐ max ൝
2ሺߛ଴ െ ߛଵሻ
൫ݓ଴ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
, 2ሺߛଶ െ ߛଵሻ൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଶ
 ൡ (4.40).
 
4.3.2.3 Considerações adicionais ao modelo 
A imposição da curvatura em f(wopt) igual a 0 [f’’(wopt)=0] é pertinente no sentido em que fornece 
um valor conservador para f(wopt) = γd,max. No entanto, deve ser considerada uma remanescente 
questão. Entre os pontos A e C, qual deve surgir como ponto de partida para a definição de f e 
qual deverá ser indiretamente calculado através da aplicação do modelo? 
A experiência prática sugere aos geotécnicos a escolha do ponto verticalmente mais próximo da 
curva não linear que o presente modelo define, i.e., o ponto com o valor de γd mais elevado. 
Com efeito, deve ser introduzida mais uma restrição para o ponto de partida que, por sua vez, 
pode ser matematicamente definida pela seguinte imposição: 
 ܲܽݎݐ݅݀ܽ ൌ ൜ܣ, ݏ݁ ߛ଴ ൒ ߛଶܥ, ݏ݁ ߛ଴ ൏ ߛଶ (4.41).
As coordenadas do ponto preterido são definidas implicitamente pelo ponto de partida γ0 = γ2 e 
pela equação da reta, calculada através do método dos mínimos quadrados, em ordem a w e 
que explica ou o ramo seco ou o húmido do geomaterial analisado. 
Estas duas considerações levam a uma conclusão muito interessante e que pode ajudar a 
terminar com interpretações divergentes acerca do valor de γd,max em laboratório. Invocando a 
equação que define f1 [Eq. (4.26)]; para a = 0 e γ0 < γ2 obtém-se: 





ଵ݂ሺݓሻ ൌ ൥ ߛଶ െ ߛଵ3൫ݓଶ െ ݓ௢௣௧൯ଷ
൩ ൫ݓ െ ݓ௢௣௧൯ଷ ൅ 23 ߛଶ ൅
1
3 ߛଵ (4.42).
Para o ponto f1(wopt), verifica-se a condição w = wopt transformando a equação anterior em: 
 
ଵ݂൫ݓ௢௣௧൯ ൌ 23 ߛଶ ൅
1
3 ߛଵ (4.43).
Que por sua vez significa que o valor do peso volúmico seco máximo está a um terço da 
distância entre γ1 e γ2 a contar a partir de γ2, ou seja: 
 ߛௗ,௠௔௫ ൌ ߛଶ ൅ 13 ሺߛଵ െ ߛଶሻ (4.44).
Um raciocínio inverso deve ser efetuado caso γ0 > γ2. Nesta situação, γ2 deveria ser substituído 
por γ0 nas Eqs. (4.42), (4.43) e (4.44). 
Para além dos contributos teóricos de uma curva de compactação definida analiticamente, este 
algoritmo permite aos engenheiros e técnicos de laboratórios a possibilidade da não 
reconstrução empírica de um comportamento não linear, efetuando uma interpolação pouco 
rigorosa. 
Em diversos laboratórios da especialidade – quer sejam empresariais quer estejam inseridos no 
meio académico – é comum realizar-se o traçado dos ramos seco e húmido sem o recurso ao 
método dos mínimos quadrados. O presente algoritmo não invalida a continuidade da 
supracitada prática. Os ramos seco e húmido podem continuar a ser desenhados através de 
uma aproximação visual baseada na experiência do operador. A diferença reside no 
apontamento de ambas as coordenadas da interceção dos ramos, contrariamente aos 
procedimentos anteriores que apenas tinham em consideração o valor da abcissa da interceção 
correspondente ao wopt. Desta forma, γ1 torna-se conhecido, a sua comparação com o valor 
máximo do peso volúmico seco, medido em laboratório (max [γ0; γ2]) através da Eq. (4.44), 
permite um rápido cálculo de γd,max, que consiste num valor de presença obrigatória nos 
cadernos de encargos das obras de terras. 
Salienta-se ainda que a apresentação deste método inovador não invalida as boas práticas 
recomendadas pelas especificações normativas. Por exemplo, uma das condições importantes 
para o bom funcionamento deste modelo consiste em encurtar os intervalos de w para cada um 
dos pontos de amostragem. 
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4.3.2.4 Exemplos práticos da aplicação do modelo 
De forma a avaliar as capacidades de resposta do algoritmo agora proposto, são apresentados 
dois grupos de exemplos práticos. Em primeiro lugar, procurou-se realizar uma determinação 
experimental da curva Proctor recorrendo a um grande número de ensaios. Desta forma, foi 
possível efetuar uma distribuição de pontos junto à parte não linear da curva de compactação 
que o modelo pretende definir. Em segundo lugar, fez-se uma coleta de diversos ensaios 
Proctor, desde leves a modificados, em variados geomateriais – argilas, siltes, areais e 
agregados – e realizou-se uma interpretação visual da capacidade da curva de compactação 
calculada em explicar o comportamento real de cada um dos geomateriais. 
No âmbito do projeto SIPAV (soluções inovadoras para alta velocidade), foi realizada uma 
grande bateria de ensaios Proctor Modificados num agregado calcário cimentado (Amaral et al., 
2010). Tal como é sabido, e defende o autor, os agregados são conhecidos por exibirem teores 
em água ótimos relativamente baixos, ao contrário dos valores do peso volúmico seco máximo 
que apresentam, conhecidos por serem bastante elevados. Estas condições promovem curvas 
de compactação matematicamente mais rígidas e de comportamento instável [Bogacki & 
Shampine (1989), Forsythe et al. (1977)] em geomateriais. Para efeitos práticos, pode afirmar-
se que, quanto maiores forem os valores da derivada de determinada função, mais rígida a 
mesma se torna. 
A Figura 4.17 apresenta os pontos verificados experimentalmente para o agregado de calcário 
cimentado c=4% e o desenho da função analítica que explica a parte não linear da curva de 
compactação. 
 
Figura 4.17 – Medições experimentais e representação da curva analítica de compactação (Amaral et al., 2012b). 
 




Através da análise da Figura 4.17 conclui-se que existem cinco pontos que estão claramente no 
ramo não linear da curva de compactação. Quatro desses pontos estão situados ligeiramente 
acima do traçado analítico. Tal fator não surpreende, sabendo de antemão que o algoritmo foi 
desenvolvido de forma a prever o valor de γd,max mais conservador possível. Por outro lado, 
conclui-se que os seis pontos situados na mediação do ramo não linear (w Є ]w0; w2[)  possuem 
um desvio face à função – interiormente à incerteza comum em experimentação geotécnica – 
muito pequeno. O valor máximo absoluto de desvio a f(w) foi de 0,013kN/m3, o que consiste 
num valor insignificante, em termos geotécnicos, equivalendo a menos que 0,1% de γd,max. Os 
resultados obtidos nesta análise provam que o modelo proposto ajusta-se de forma eficaz aos 
valores medidos em laboratório. 
Para validar de forma definitiva a capacidade de resposta da função f(w), foram selecionados 
quatro geomateriais distintos [um cascalho argiloso (GC), uma areia siltosa (SM), uma areia 
argilosa (SC) e uma argila magra (CL), segundo a classificação unificada]. Em cada um dos 
geomateriais realizaram-se, de forma aleatória, o ensaio Proctor Leve (SC e CL) e Proctor 
Modificado (GC e SM) (vide Figura 4.18). Após verificação do ajuste de f(w) a cada um dos 
ensaios, foi realizada uma análise comparativa entre wopt e γd,max fornecidos pelo modelo e pelo 
LabGeo. 
  




Figura 4.18 – Ajuste analítico da curva de compactação a diversos ensaios Proctor para diferentes tipos de 
geomateriais: a) GC; b) SM; c) CS; d) CL. (Amaral et al., 2012b). 
 
Os resultados patenteados na Figura 4.18 demonstram que a definição dos ramos secos e 
húmidos, através do método dos mínimos quadrados, é uma aproximação razoável e 
consistente. Não sendo possível – pela análise visual – apontar qualquer defeito ao traçado 
analítico nos ramos não lineares, sucede-se a observação comparativa entre os resultados 
obtidos por um técnico experimentado do LabGeo e f(w). O Quadro 4.6 apresenta os resultados 
juntamente com a sua variação absoluta e percentual para cada um dos ensaios. De forma a 
melhorar a fiabilidade das variações, foram proporcionadas as condições para que o técnico 




utilizasse duas casas decimais, mesmo sabendo que não é essa a prática corrente para este 
tipo de testes. 
Quadro 4.6 – Diferenças entre os resultados apresentados pelo algoritmo e por um técnico experimentado. 








Modelo  7,604  21,422  12,005  18,641  15,269  17,281  18,801  16,676 
Técnico  7,55  21,39  12,00  18,65  15,10  17,30  18,80  16,70 
Diferenças  0,05  0,03  0,01  ‐0,01  0,17  ‐0,02  0,00  ‐0,02 
Variação  0,7%  0,1%  0,0%  0,0%  1,1%  ‐0,1%  0,0%  ‐0,1% 
 
Os resultados mostram terminações bastante interessantes. O modelo foi desenvolvido e 
orientado para o cálculo de γd,max. No entanto, as maiores discrepâncias entre as análises 
situam-se no wopt. Contudo, com uma máxima variação 0,1%, os valores de γd,max ficam também 
por esta via, uma vez mais, comprovados. As variações associadas ao wopt podem ser 
explicadas pela não utilização do método dos mínimos quadrados por parte do técnico de 
laboratório. 
 
4.3.3 Na procura estatística de wopt e γd,max 
4.3.3.1 Inquérito realizado a especialistas 
Foi considerado que as validações apresentadas no Ponto 4.3.2.4 não eram, por si só, 
suficientes. Como consequência, a investigação foi mais longe quando dois dos ensaios 
apresentados na Figura 4.18 (c e d) foram distribuídos por engenheiros especialistas um pouco 
por todo o mundo. 
Através de correio eletrónico dinâmico foi enviado um ficheiro Excel® exclusivamente com os 
pontos determinados pela realização do ensaio Proctor e duas células para colocação de 
respostas. À semelhança do que aconteceu com o técnico de laboratório, foi pedido aos 
participantes que interpretassem os resultados do ensaio apresentando duas casas decimais 
para wopt e γd,max. O grande objetivo foi proceder à comparação entre uma análise estatística 
absolutamente independente ao LabGeo, com os resultados obtidos pela curva analítica dos 
ensaios em questão. O número de especialistas que respondeu ao inquérito foi de 42, um 
pouco mais do que 30, que corresponde ao mínimo para a verificação das condições de 
aplicabilidade do teorema do limite central. 
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A escolha dos ensaios para inclusão no inquérito foi influenciada pelos seguintes critérios: 
 Ramos secos e húmidos bem definidos – com pontos de medição o mais colineares 
possível – para minimizar eventuais erros de traçado pela não aplicação do método dos 
mínimos quadrados; 
 Inclusão de um ensaio que oferecesse o mínimo de dúvidas possível na localização da 
componente não linear da curva de compactação (Figura 4.18c);  
 Inclusão de um ensaio que oferecesse o máximo de dúvidas possível na localização da 
componente não linear da curva de compactação (Figura 4.18d). 
O último ponto da lista de critérios manifestou-se interessante, necessitando de uma análise 
mais profunda das respostas ao inquérito. 
A Figura 4.19 apresenta um pormenor dos ramos não lineares das curvas de compactação, 
juntamente com a resposta dos especialistas às solicitações do inquérito. 
a) b) 
Figura 4.19 – Pormenor dos ensaios Proctor e resposta ao inquérito: a) CS; b) CL. (Amaral et al., 2012b). 
 
Verificou-se que muitos especialistas consideraram que o ponto com γd máximo, medido no 
ensaio representado pela Figura 4.18d, faz parte do ramo húmido e não do ramo seco, tal como 
a presente investigação interpretou. Este novo fator justifica a maior dispersão de pontos 
apresentada na Figura 4.19b e obriga a uma análise mais aprofundada do ensaio em questão. 
Com efeito, foi introduzida uma alteração aos dados do algoritmo, contemplando o ponto citado 
no ramo seco. De seguida, procedeu-se à separação dos resultados entre os especialistas que 
interpretaram o ponto em questão, ora como pertencente ao ramo seco, ora pertencente ao 
ramo húmido. Os efeitos obtidos estão patenteados na Figura 4.20. 





Figura 4.20 – Separação do modelo e respostas em função da posição de γd máximo medido: a) ramo seco; b) ramo 
húmido. (Amaral et al., 2012b). 
 
Seguidamente ao procedimento supra apresentado, concluiu-se que a dispersão diminui 
consideravelmente em torno da curva analítica. 
 
4.3.3.2 Tratamento dos dados estatísticos 
Procedendo a uma avaliação analítica dos resultados, apresentados no subcapítulo anterior, 
realizou-se o teste não paramétrico Kolmogorov-Smirnov (Haldar & Mahadevan, 2000) para as 
distribuições normal, uniforme e exponencial a cada uma das variáveis. O conjunto das seis 
variáveis diz respeito aos ensaios apresentados nas Figura 4.19a, Figura 4.20a e Figura 4.20b 
com os respetivos valores de wopt e γd,max. O critério para a escolha da distribuição foi: 
 ݌ െ ݒ݈ܽݑ݁ ൐ 5% (4.45).
A distribuição que melhores p-values apresentou ao teste de hipóteses foi a distribuição normal 
(vide Quadro 4.7). Com efeito, esperam-se valores de médias próximos das medianas e 
achatamentos e assimetrias pequenas. 
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p‐value  16,9%  32,9%  8,0%  71,3%  75,8%  64,9% 
Média (μ)  15,25  17,29  18,68 16,69  17,67  16,65 
Mediana  15,25  17,29  18,74 16,69  17,73  16,65 
Desvio padrão (STD)  0,15  0,03  0,17  0,02  0,22  0,02 
Assimetria  1,18  ‐0,89  ‐1,46  ‐0,03  ‐0,79  0,57 
Mínimo  14,86  17,21  18,20 16,65  17,20  16,62 
Máximo  15,86  17,33  18,82 16,73  17,92  16,70 
Coeficiente de 
variação (CV)  1,01%  0,16%  0,93% 0,13%  1,26%  0,11% 
 
O coeficiente de variação (CV) – ou homogeneidade – traduz a dispersão em torno da média e 
é calculado pela seguinte expressão: 
 ܥܸ ൌ ߪߤ (4.46).
Os valores de CV apresentados aludem a dispersões muito baixas (Ramos et al., 2012), o que 
significa que as respostas entre especialistas apresentam variações muito pequenas, ou seja, 
qualquer modelo analítico, que se proponha explicar o comportamento não linear da curva de 
compactação, deve outorgar respostas muito precisas. Variações maiores do que as indicadas 
nos valores de CV não devem ser aceites. 
É interessante verificar que, tal como aconteceu na abordagem interposta pelo técnico de 
laboratório, os valores que apresentam maior dispersão são relativos a wopt, sem que, no 
entanto, deixem de ser estatisticamente valores muito baixos. 
No estudo estatístico apresentado, foram detetados dois pontos aberrantes (outliers) nas 
respostas ao inquérito representado pela Figura 4.19a. Os supracitados pontos foram 
devidamente removidos do cálculo determinístico e não paramétrico da análise estatística. 
 
4.3.3.3 Comparação entre as respostas dos especialistas e resultados do modelo 
Validada a hipótese dos resultados do inquérito seguirem uma distribuição normal, é possível 
estabelecer uma comparação entre a sua média e os resultados fornecidos pelo algoritmo 




apresentado nesta investigação. O Quadro 4.8 apresenta o valor médio de cada variável, em 
função do ensaio, e respetiva variação percentual. 








Média (μ)  15,25  17,29  18,68  16,69  17,67  16,65 
Valores do modelo  15,27  17,28  18,80  16,68  17,88  16,66 
Diferença absoluta  0,02  ‐0,01  0,12  ‐0,01  0,21  0,01 
Variação  0,12%  ‐0,04%  0,66%  ‐0,05%  1,17%  0,03% 
 
As variações percentuais calculadas, entre os resultados do inquérito e modelo, são na 
globalidade inferiores ao CV aprestado no Quadro 4.7. Esta constatação possui um significado 
bastante importante, e determina que os resultados fornecidos pelo modelo analítico possam 
ser reconhecidos como mais uma opinião especializada. Para além disso, os resultados provam 
que os valores calculados analiticamente são um parecer certeiro, não só pelo valor absoluto 
que apresentam, mas também pelo grau de precisão que garantem. 
Salienta-se ainda que as vantagens do modelo não se esgotam na definição de wopt e γd,max. A 
aplicação do método permite conhecer de forma precisa e rápida todos os pontos do ramo não 
linear da curva Proctor. 
 
4.3.4 Conclusões 
Os resultados apresentados permitem concluir que o modelo proposto nesta investigação 
cumpre a totalidade dos objetivos para que foi pensado. Destacam-se a rapidez e precisão de 
cálculo dos valores de wopt e γd,max, que podem ser deduzidos de forma prática e sem recorrer 
ao desenho da curva de compactação Proctor. A utilização deste modelo elimina as diferenças 
de interpretação dos pontos aferidos pelas medições experimentais. O algoritmo permite 
inclusive traçar analiticamente todo o desenvolvimento da curva Proctor, sem que sejam 
cometidos grandes desvios aos pontos de medição observados durante o ensaio. 
A utilização do método dos mínimos quadrados promove não só uma boa explicação de cada 
um dos troços lineares da curva Proctor como também proporciona um valor direto e preciso de 
wopt e γd,max. 
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Apesar das grandes vantagens do método proposto, é sempre necessária uma correta 
avaliação dos pontos que pertencem aos ramos seco e húmido, sob pena do acontecimento 
patenteado na Figura 4.20. 
Paralelamente, conclui-se também que a resposta aos inquéritos por parte dos especialistas 
seguiu uma distribuição normal de variáveis independentes, o que permitiu uma comparação 
entre os resultados do modelo e a média das respostas. O carácter normal da distribuição 
permitiu também uma correta avaliação da dispersão em torno da média das respostas 
conseguidas. 
Por fim, o método apresentado demostra que a análise do ensaio Proctor através da via 
matemática é bastante competente e elimina divergências de carácter paramétrico comuns às 
análises fundamentais. 
 
4.4 Integração da sucção para ensaios com teor em água constante 
O estudo do comportamento do solo artificialmente cimentado em condições não saturadas não 
é uma novidade [e.g. Alonso et al. (1990), Fredlund & Rahardjo (1993), Wheeler & Sivakumar 
(1995)]. Contudo, os modelos que simulam este comportamento não são totalmente 
consensuais e devem ser sistematicamente calibrados [Vanapalli & Fredlund (2000), Lu & Likos 
(2004)]. Por outro lado, é reconhecida a dificuldade em medir e controlar a sucção nos ensaios 
em laboratório. A maioria das técnicas habituais disponíveis em laboratórios especializados são 
caras ou demoradas (e.g., transferência de vapor e a técnica osmótica) (Ng et al., 2007). Com 
efeito, não são adequadas quando o objetivo consiste na realização de uma quantidade 
considerável de ensaios triaxiais ou edométricos em condições não saturadas. Para os testes, 
com controlo de sucção, em rochas ou materiais argilosos rígidos, não é invulgar encontrarem-
se na literatura ensaios triaxiais realizados entre 1 a 6 meses ou até mais (Pineda, 2012). 
Apesar de temporalmente mais económicas, as técnicas de medição de sucção nem sempre 
são adequadas para todos os níveis de sucções (por exemplo, a avaliação psicrométrica 
apenas é adequada para medições de sucção elevadas) [Romero et al. (1999), Romero & 
Simms (2008)]. Levando em consideração estes fatores, o interesse em medições de sucção 
mais eficientes tem crescido entre os investigadores. 
Este trabalho apresenta um novo procedimento de ensaio triaxial com base na estimativa de 
sucção, mantendo um teor em água constante. É apresentado um modelo empírico que permite 
a previsão da sucção em função do teor de cimento e índice de vazios para a areia siltosa da 
região norte de Portugal [Viana da Fonseca et al. (1997), Viana da Fonseca et al. (2006), 




Amaral et al. (2011a), Amaral et al. (2011b), Rios (2011)]. Por um lado, é sabido que a sucção 
aumenta drasticamente com a cimentação interpartículas, enquanto por outro, a curva de 
retenção é afetada pelos índices de vazios iniciais (e0) dos provetes, embora para sucções 
elevadas o efeito do e0 possa ser negligenciado (Amaral et al., 2012c). 
As curvas de retenção (ou SWCC) utilizadas neste trabalho são calculadas através de métodos 
indiretos. Para níveis de sucção baixos, a técnica utilizada é o porosímetro de intrusão de 
mercúrio (MIP, vide Ponto 5.1), enquanto para níveis de sucção elevados (acima de 2MPa) a 
definição do equilíbrio termodinâmico foi o procedimento eleito (WP4, vide Ponto 5.2) (Romero, 
1999). As duas técnicas citadas são aprofundadas no Capítulo 5. Ambas as curvas de retenção 
são combinadas para um teor em cimento (c) e índices de vazios diferentes, permitindo uma 
estimativa de sucção indireta para todas as fases dos ensaios triaxiais a realizar em misturas de 
solo-cimento em condições não saturadas. 
 
4.4.1 Programa experimental 
4.4.1.1 Preparação dos provetes 
O geomaterial utilizado foi a areia siltosa cimentada exposta no Ponto 3.1. Os provetes foram 
moldados de maneira a obter uma forma cilíndrica com 50mm de diâmetro e 33mm de 
comprimento (para os ensaios MIP e WP4) e 50mm de diâmetro e 100mm de comprimento 
(para os ensaios triaxiais). O teor em água higroscópico foi medido no dia anterior à moldagem. 
Determinada a percentagem de água contida no solo no seu estado em laboratório, determinou-
se a quantidade de água a adicionar para obter o teor em água ótimo. Para a moldagem, 
retirou-se o peso em finos equivalente ao peso em cimento a adicionar. Desta forma, a 
manutenção da curva granulométrica e a das variáveis Proctor ficaram asseguradas. A 
percentagem de cimento (c) e o teor em água (w) foram calculados pela divisão entre os seus 
pesos e o peso do solo seco. 
Colocou-se a amostra num tabuleiro e acrescentou-se o peso em cimento determinado, 
procedendo-se à homogeneização da mistura. Aplicou-se água até ao teor final através de um 
processo iterativo. De seguida, a mistura foi homogeneizada e colocada num molde cilíndrico 
com diâmetro interno de 50mm e foi adensada estaticamente até atingir a compacidade 
requerida. Os provetes para os ensaios triaxiais (com 100mm de comprimento) foram moldados 
em três camadas. 
As condições de desmoldagem e tolerâncias admissíveis estão descritas no Ponto 3.1.4. 
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Após os 28 dias de cura, os provetes foram removidos da camarada húmida. Aqueles que 
foram escolhidos para os ensaios triaxiais foram instalados na célula respetiva. Os provetes 
adstritos aos ensaios WP4 sofreram um processo de diminuição de volume para um diâmetro 
de 30mm e uma altura de 10mm. Já para o ensaio MIP, essa redução previu o volume final do 
provete como um cubo de 1cm3. Anteriormente à realização do ensaio MIP, os provetes foram 
secos utilizando a técnica de exposição a raios infravermelhos. 
 
4.4.1.2 Programa de ensaios 
Foram realizados os seguintes ensaios: 
 Um ensaio triaxial (T) de compressão isotrópica com c=5% e teor em água constante e 
aproximadamente igual ao teor em água da compactação; 
 Seis ensaios MIP (M) para duas percentagens de c distintas (0 e 5%), variando o índice 
de vazios dos provetes para cada uma das percentagens; 
 Dois ensaios WP4 (W), que permitiram realizar a interpolação da curva de retenção em 
sucções médias [1; 2MPa] para ambas as situações de 0 e 5% de cimento. 
O índice de vazios microestrutural (emicro) e o índice de vazios macroestrutural (emacro) são 
calculados através dos ensaios MIP (vide Ponto 5.1 mais adiante). O emicro do provete W1 foi 
estimado pela média aritmética do emicro dos provetes M1, M2 e M3, equanto os emicro dos 
provetes W5 e T1 foram estimados pela média aritmética do emicro dos provetes M4, M5 e M6, 
por possuírem a mesma quantidade de cimento. As características dos provetes são 
apresentadas no Quadro 4.9. 
Quadro 4.9 – Principais características dos provetes utilizados no modelo de integração da sucção. 
Provete  Tipo de ensaio  c (%)  e  emicro  emacro  ρd (kN/m
3) 
M1  MIP  0  0,748  0,105  0,643  15,26 
M2  MIP  0  0,581  0,108  0,473  16,88 
M3  MIP  0  0,452  0,110  0,342  18,38 
M4  MIP  5  0,544  0,251  0,293  17,38 
M5  MIP  5  0,457  0,245  0,212  18,41 
M6  MIP  5  0,511  0,249  0,262  17,76 
W1  WP4  0  0,753  0,108  0,645  15,22 
W2  WP4  5  0,585  0,248  0,337  16,93 
T1  Triaxial  5  0,569  0,248  0,322  17,10 
 




em que: emicro e emacro correspondem às componentes micro e macro do índice de vazios, 
respetivamente, calculadas conforme explicado na Figura 4.21, através do ensaio MIP como 
explica o Ponto 5.1. 
 
Figura 4.21 – Determinação de emicro e emacro para c=0% e c=5% (adaptado de Amaral et al., 2012c). 
 
Pela perceção do Quadro 4.9 é possível concluir, tal como formulado anteriormente e reforçado 
no Ponto 5.1, que emicro não depende do índice de vazios inicial de compactação, i.e., durante a 
moldagem dos provetes, por compressão estática, apenas se verifica alteração na componente 
macroestrutural do índice de vazios. As modificações de emicro, para provetes com percentagens 
de cimento diferentes, podem ser imputadas exclusivamente à quantidade de ligante utilizada. 
Amostras com maior teor em cimento apresentam emicro mais elevados. Com efeito, emicro para 
W1, W2 e T1 foi calculado com o recurso à média aritmética dos provetes de 0% e 5% de 
cimento. 
 
4.4.2 Formulação do modelo de integração 
A estimativa da sucção para ensaios triaxiais não saturados com teor em água constante é 
particularmente eficaz quando o provete possui níveis de sucção bastante baixos, i.e., quando 
está próximo da condição saturada e abaixo do ponto de entrada de ar. A Figura 4.22 ilustra as 
curvas de retenção indiretamente avaliadas pelo ensaio MIP, calculadas pela equação de 
Washburn [Eq. (5.1)] para um provete com c=5%, e apresenta um teor em água sensível ao 
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índice de vazios. Na mesma figura encontra-se o ensaio W2 juntamente com a parte da curva 
de retenção que necessita de ser calculada através de uma interpolação. 
 
Figura 4.22 – Curvas de retenção dos provetes c = 5% e demonstração de um teor em água com carência de 
integração de sucção (adaptado de Amaral et al., 2012c). 
 
A Figura 4.22 prova que existem níveis de w onde a sucção depende do índice de vazios 
momentâneo. Com efeito, é necessário estabelecer uma lei que permita verificar a variação da 
sucção em função do índice de vazios. Esta condição é tanto mais necessária quanto menor for 
e, uma vez que a sua diminuição aumenta a distância ao ponto de entrada de ar. A lei 
pretendida tem a forma da Figura 4.23, conseguida através da Figura 4.22. 
 
Figura 4.23 – Variação da sucção em função do índice de vazios para diferentes níveis de teor em água (adaptado 
de Amaral et al., 2012c). 
 




A análise da Figura 4.23 denota que existe um determinado índice de vazios para o qual a 
sucção deixa de aumentar para um dado w. Esse ponto corresponde teoricamente à curva de 
retenção obtida para o índice de vazios máximo do solo a analisar. 
 
4.4.3 Ensaio Triaxial com sucção indiretamente integrada 
O procedimento acima descrito tem como principal objetivo determinar a sucção, não só na 
pressão de pré-consolidação aparente, mas também durante toda a trajetória de compressão 
isotrópica de um provete instalado numa câmara triaxial. 
Após a remoção do provete da câmara húmida, o provete T1 foi instalado numa célula triaxial 
do tipo stress path (Amaral et al., 2011a) e o sistema de aquisição foi acionado. Uma válvula 
ligada à câmara foi aberta, permitindo a entrada do óleo responsável pela pressão de célula 
(CP). No final da transferência, a célula triaxial de alta pressão foi convenientemente fechada. A 
pressão no interior do provete (BP) foi mantida a 0kPa. O provete permaneceu durante 24 horas 
envolvido pela célula com uma pressão total média (p*) de 10kPa. 
 ݌∗ ൌ ሺߪଵ െ ݑ௔ሻ ൅ 2ሺߪଷ െ ݑ௔ሻ3  (4.47).
De seguida, deu-se início à compressão isotrópica de altas pressões com uma taxa constante 
Δp*=0,5kPa/s, onde ua permaneceu praticamente constante e igual a 0kPa. A compressão 
isotrópica foi realizada por estágios, para que fosse possível a estabilização de ua. A pressão de 
consolidação foi aumentada até 19MPa. A Figura 4.24 mostra os resultados do ensaio 
juntamente com a curva relativa ao w do provete ensaiado com teor em água constante. 
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Figura 4.24 – Ensaio de compressão isotrópica de altas pressões (T1) (adaptado de Amaral et al., 2012c). 
 
Pela análise da Figura 4.24 conclui-se que acima de um índice de vazios superior a 
aproximadamente 0,52, a sucção mantém-se uniforme neste ensaio com teor em água 
constante. No entanto, abaixo desse valor, a sucção é diretamente regulada pelo índice de 
vazios, pelo que se torna necessária a sua estimativa com o recurso à equação linear 
apresentada na Figura 4.24. Também se determina que para índices de vazios inferiores a 0,44, 
o provete T1 permanece na condição saturada. Esta circunstância pôde ser verificada 
visualmente, pois um fluxo de água emergiu do provete na aproximação a tensões médias de 
15000kPa. No entanto, esses níveis de tensões encontram-se à direita e afastados da pressão 
de pré-consolidação aparente (valor para o qual há uma clara mudança de comportamento 
estrutural, ou seja, cedência). 
Modelos como os apresentados por Alonso & Gens (1993) e Alonso et al. (1994) pretendem 
explicar a superfície de cedência de solos cimentados não saturados através de variáveis 
fundamentais, como a pressão de pré-consolidação e a sucção nesse ponto. A metodologia 
aqui proposta permite, de uma forma eficaz, determinar ambas as variáveis para respetiva 
aplicação nos modelos (v.g. BBM). 
 





Esta investigação propõe uma metodologia alternativa para realizar ensaios triaxiais em 
provetes de solo-cimento com teor em água constante. Esta prática permite reduzir 
significativamente o tempo de ensaio relativamente aos que usam controlo de sucção. A técnica 
mostrou-se bastante competente e relativamente fácil de aplicar. 
Paralelamente foram estudadas as curvas de retenção para provetes compactados, com e sem 
cimento. Por um lado, ficou demonstrado, tal como esperado, que o grau de compactação não 
influencia o índice de vazios micro, pelo menos para os níveis impostos e usando densificação 
estática; Por outro, foi claramente evidenciado que a quantidade de cimento influencia bastante 
a grandeza citada. 
Os pontos relativos às altas pressões das curvas de retenção foram calculados numa 
perspetiva de validação dos pontos calculados através dos ensaios MIPs. A zona de 
interpolação (nas gamas de sucção onde nenhum dos equipamentos é competente) provou que 
os pontos WP4 e MIP podem ser unidos através de um único segmento linear-logarítmico. 
 
4.5 Normalização dos efeitos índice de vazios e teor em cimento 
4.5.1 Índice porosidade/cimento 
Consoli et al. (2005, 2007) decidem estudar a influência do índice de vazios (e) e teor em 
cimento (c) para uma areia de Osório e para a areia siltosa do Porto. Em primeiro lugar, 
consideram separadamente o peso volúmico seco da unidade de solo testado e posteriormente, 
o efeito do grau de compactação na resistência à compressão uniaxial (qu). Observam que o 
teor em cimento tem um efeito de incremento de resistência para ambos os solos e afirmam que 
a resistência à compressão aumenta linearmente com aumento de c. Por outro lado, observam 
um aumento progressivo da taxa de ganho de resistência com o aumento do peso volúmico 
seco de ambos os solos. Os autores apresentam imagens que ilustram a variação da 
porosidade (η) e suas implicações na resistência à compressão simples de ambas as misturas 
de solo-cimento estudadas. Defendem por isso que qu aumenta com a redução da porosidade 
da mistura compactada. O mecanismo pelo qual a redução da porosidade influencia a 
resistência do solo-cimento está provavelmente relacionado com a existência de um maior 
número de contactos interpartículas, aumentando também o integral das tensões efetivas. 
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Mais tarde, Consoli et al. (2009) mostram também a relação entre o módulo de distorção 
dinâmico (G0) com do teor em cimento (c) e peso volúmico seco (γd) para a areia siltosa do 
Porto. Os autores concluem que, à semelhança do que acontece para qu, G0 aumenta 
linearmente com aumento do teor de cimento e que a mesma gradeza aumenta 
progressivamente com o aumento do peso volúmico seco da mistura. Mais tarde, Rios Silva et 
al. (2009) e Amaral (2011a) utilizam e reforçam a boa adoção do índice proposto por Consoli et 
al. (2005). As expressões seguintes apresentam as correlações obtidas pelos autores para 
avaliação de G0 e qu em função de η/(Vv/Vt)x. 
 














em que: k1, k2, k3 e k4 são constantes de regressão. 
As investigações conseguidas provam que a variável empírica x não varia em função da 
grandeza analisada, sendo que para este solo x foi estimado em 0,21 (Rios, 2011), quer na 
análise de G0 como para qu; Para a areia de Osório x foi igual à unidade (Consoli et al., 2009).  
O Ponto 2.2.7 apresenta algumas imagens das aplicações do índice por parte dos autores 
supracitados. 
 
4.5.2 Proposta inovadora de normalização 
Tal como já referido anteriormente, o índice apresentado no Ponto 4.5.1 possui duas 
condicionantes: 
 Não possui carácter físico, ou seja, um rácio de razões volumétricas [vide Eqs. (4.48) e 
(4.49)] não representa uma grandeza percetível; 
 A variável empírica x retira o carácter fundamental da abordagem. 
Com efeito, e uma vez que a presente dissertação trabalha com o binómio c e η, verificou-se a 
necessidade de criar um índice físico que respondesse às condicionantes apresentadas. Para 
tal, recorreu-se ao ensaio MIP e às suas potencialidades na procura de uma solução para este 




problema. Salienta-se que o estudo exaustivo deste ensaio e seus resultados é realizado mais 
adiante. 
 
4.5.2.1 Interação do problema com os ensaios MIPs 
No Ponto 4.4 é explicado como se determinam as parcelas micro e macroscópicas do índice de 
vazios. Precisamente na Figura 4.21 estão expostos de modo gráfico emicro e emacro em função 
pressurização/despressurização do ensaio MIP para provetes de solo sem cimento e com 
c=5%. No mesmo ponto, assumiu-se que emicro não depende do grau de compactação conferido 
aos provetes no processo de moldagem, sendo que o único agente influenciador da alteração 
de emicro, de um dado solo é a quantidade de cimento. Por outro lado, a introdução de cimento 
em provetes de solo influencia pouco emacro. Este parâmetro é essencialmente controlado pelo 
nível de carga aplicado na prensa durante a compactação estática. 
Em função das conclusões supra apresentadas, conclui-se a necessidade de determinar emicro e 
emacro para todas as misturas analisadas na presente investigação. Mais concretamente, é 
necessária a determinação de emicro que corresponde à parcela de e que depende 
exclusivamente de c. A Figura 4.25 ilustra a extensão da Figura 4.21 para os diferentes c das 
misturas analisadas (0%, 2%, 4%, 5% e 7%). 
 
Figura 4.25 – Ensaio MIP para os teores em cimento das misturas analisadas. 
 
A influência de c em emicro é apresentada na Figura 4.26. 
Capítulo 4. Propostas de metodologias de interpretação de resultados 
227 
 
Figura 4.26 – Influência de c em emicro das misturas de solo-cimento. 
 
Da Figura 4.26 pode concluir-se que existe uma proporção linear entre o aumento do teor em 
cimento com o incremento de emicro. No entanto, essa constante de proporcionalidade não é 
verdadeira para a primeira adição de cimento. Este fator pode ser explicado pela entrada de 
uma nova família de micro poros no solo, que é adicionada diretamente aos micro poros 
existentes, e pelo processo de cura. A hidratação do cimento é representada também pelo 
aumento de volume do clínquer. Com efeito, se por um lado existe um aumento de tensões 
interpartículas no solo devido à hidratação do clínquer (e consequente diminuição de emacro), por 
outro, esse processo resulta num aumento de emicro. Como a cura do cimento é um processo no 
tempo (mesmo para cimento de presa rápida), são esperados afastamentos cada vez maiores 
dos segmentos lineares apresentados na Figura 4.26. No entanto, as taxas de variação dos 
dois alinhamentos tendem a ser cada vez menores. 
Provavelmente, a translação apresentada na Figura 4.26 não é linear. Uma vez que emicro para 
c=0% não pode alterar o seu valor em função da cura, para obtenção de uma lei contínua em 
todo o domínio de c Є [0%; 7%] a sua regressão deverá ter um aspeto logarítmico. No entanto, 
a mesma figura prova que o ajuste linear responde de forma suficientemente adequada aos 
objetivos pretendidos, uma vez que para c ≥ 2% → R2 ≈ 1. 
Para a normalização dos efeitos índice de vazios e teor em cimento é suficiente conhecer a 
variação de emicro com c. Como o processo de cura não foi objeto deste estudo, é satisfatória a 
retenção da equação da reta apresentada na Figura 4.26. 
 




4.5.2.2 Formulação do novo índice F 
O índice que agora se propõe pretende quantificar uma relação percentual entre o volume que o 
cimento ocupa num provete, dividido pelo volume que o cimento pode ocupar. Esta relação de 
volumes pode também ser escrita através de uma relação de massas volúmicas secas. Com 
efeito, um índice de enchimento de cimento (F) pode ser escrito pela relação da massa 
volúmica seca do cimento mínima (ρd,cmin), dividida pela massa volúmica seca do cimento real. 
Para melhor interpretação do índice F, escrevem-se as afirmações supra proferidas da seguinte 
forma: 
 ܨ ൌ ߩௗ,௖
௠௜௡
ߩௗ,௖  (4.50).
ρd,cmin pode ser explicado através de uma mistura de solo com cimento, em que a componente 
da mistura solo não possui qualquer vazio (e.g. e=0) e a componente cimento é responsável 
pela totalidade do índice de vazios existente na mistura de solo com cimento. Esta condição 
não real pode ser matematicamente explicada por: 
 ߩௗ,௖௠௜௡ ൌ ݂ ߩ௦,௠݁ ൅ ݂ ߩ௦,௠ߩ௦,௖
 
(4.51).
em que: ρs,m é o peso volúmico das partículas sólidas da mistura; 
  ρs,c é o peso volúmico das partículas sólidas do cimento; 
  f é dado pela Eq. (4.52). 
 ݂ ൌ ௗܹ,௖
ௗܹ,௦ ൅ ௗܹ,௖ (4.52).
O peso volúmico das partículas sólidas da mistura, à semelhança do índice apresentado por 
Consoli et al. (2005), é calculado pela proporção entre a massa volúmica das partículas sólidas 
do solo (ρs,s) e a massa volúmica das partículas sólidas do cimento (ρs,c). 
 ߩ௦,௠ ൌ ݂ ߩ௦,௖ ൅ ሺ1 െ ݂ሻ ߩ௦,௦ (4.53).
Recordando que: 
 ݁ ൌ ݁௠௜௖௥௢ ൅ ݁௠௔௖௥௢ (4.54).
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e que o cimento pode ser assumido como micro porosidade,  a massa volúmica do cimento 
seco real (ρd,c) pode ser escrita por: 
 ߩௗ,௖ ൌ ݂ ߩ௦,௠݁௖௜௠௘௡௧௢ ൅ ݂ ߩ௦,௠ߩ௦,௖
 
(4.55).
Desenvolvendo as duas componentes da Eq. (4.51) (ρd,cmin e ρd,c), obtém-se a seguinte equação 
final: 
 ܨ ൌ ݂ ߩ௦,௠ ൅ ݁௖௜௠௘௡௧௢ . ߩ௦,௖݂ ߩ௦,௠ ൅ ݁ . ߩ௦,௖  (4.56).
A componente da micro porosidade da responsabilidade do cimento (ecimento) está representada 
na Figura 4.26 (ecimento=9,04×10-3c + 0,202 – 0,108) translacionadas por uma ordenada na 
origem de 0,108 relativa ao emicro do solo sem cimento. Conhecido o desenvolvimento de ecimento 
em função de c para as misturas analisadas, a equação anterior pode ser reescrita para: 
 ܨ ൌ ݂ ߩ௦,௠ ൅ ሺ9,04 ൈ 10
ିଷ ܿ ൅ 0,09ሻ ߩ௦,௖
݂ ߩ௦,௠ ൅ ݁ ߩ௦,௖  (4.57).
Sabendo que as grandezas f e c podem ser calculadas pelas mesmas variáveis, a Eq. (4.57) 
assume a sua forma final: 
 
ܨ ൌ
൬ ௗܹ,௖ௗܹ,௦ ൅ ௗܹ,௖൰ ߩ௦,௠ ൅ ൤9,04 ൈ 10
ିଷ ൬ ௗܹ,௖ௗܹ,௖൰ ൅ 0,09൨ ߩ௦,௖
൬ ௗܹ,௖ௗܹ,௦ ൅ ௗܹ,௖൰ ߩ௦,௠ ൅ ݁ . ߩ௦,௖
 (4.58).
 
4.5.2.3 Aplicação prática 
Para testar a capacidade do índice F apresentado, optou-se por convocar os resultados 
apresentados por Rios Silva et al. (2009), que utilizam o índice η/(Vv/Vt)0,21 para explicar a 
resistência à compressão uniaxial (qu) de provetes de solo-cimento semelhantes aos provetes 
estudados na presente investigação. Este procedimento tem dois objetivos: 
 Avaliar a capacidade de normalização do índice em resultados já publicados; 
 Proceder a uma comparação entre índices em resultados independentes da presente 
investigação. 
A Figura 4.27 realiza uma adaptação dos resultados citados. 





Figura 4.27 – Capacidade de normalização do índice apresentado por Consoli et al. (2005) aos resultados de Rios 
Silva et al. (2009). 
 
Tal como esperado, o índice de Consoli et al. (2005) apresenta resultados muito competentes 
na normalização do teor em cimento (c) e índice de vazios (e). A Figura 4.28 ilustra a aplicação 
do índice F aos resultados apresentados na Figura 4.27. 
 
Figura 4.28 – Capacidade de normalização do índice F aos resultados de Rios Silva et al. (2009). 
 
Os resultados apresentados na Figura 4.27 e Figura 4.28 são esclarecedores. O índice 
proposto por Consoli et al. (2005, 2007) é detentor de um coeficiente de determinação (R2) 
maior, ou seja, adapta-se melhor às resistências de compressão uniaxial medidas. Por outro 
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lado, o índice F apresenta um valor de R2 elevado para uma regressão potencial. Esse bom 
ajuste cai ligeiramente quando se aproximam os resultados a uma regressão linear. 
Apesar do R2 superior apresentado pelo índice de Consoli et al. (2005), considera-se o índice F 
como cientificamente mais ajustado por cinco razões: 
 É um parâmetro físico calculado através de variáveis físicas fundamentais, tendo 
significado físico: Volume que o cimento ocupa dividido pelo volume que o cimento pode 
ocupar; 
 Não possui carácter empírico, ao contrário do índice de Consoli et al. (2005); 
 Apesar de não aprofundado, o índice F permite entrar com a variável tempo de cura 
através da translação apresentada na Figura 4.26; 
 Os resultados podem ser ajustados a uma regressão linear mantendo um generoso R2. 
A grande desvantagem do índice F reside na medição do ecimento. Para uma correta mensuração 
da variável citada, é necessário o recurso a equipamento e ensaios dispendiosos. No entanto, 
acredita-se que a evolução de ecimento em função da quantidade de cimento seja uma lei de 
exclusiva dependência do tipo de cimento. 
A aproximação linear dos pontos apresentados na Figura 4.28 permite a introdução do índice F 
em modelos numéricos de uma forma menos dispendiosa do que as variações potenciais 
obrigatórias aquando a utilização do índice de Consoli et al. (2005). 
 
4.5.3 Conclusões 
A presente proposta é uma alternativa ao índice de normalização dos efeitos índice de vazios e 
teor em cimento apresentado por Consoli et al. (2005). O índice F (que pode ser considerado 
como um índice de enchimento de cimento) tem como pressupostos de cálculo a determinação 
do volume que determinada quantidade de cimento ocupa num provete de solo-cimento, 
dividido pelo total de volume que o mesmo cimento poderia ocupar no interior do mesmo 
provete. O objetivo da proposta apresentada consiste na eliminação das principais críticas, infra 
listadas, apontadas ao índice antigo proposto por Consoli et al. (2005): 
 Não possuir significado físico; 
 Incluir uma variável empírica e de domínio mal definido. 
Recorrendo a resultados independentes, foram comparadas as propostas antiga e recente. 
Ficou provado que o novo índice F é capaz de explicar de forma eficaz a resistência à 
compressão uniaxial de uma bateria considerável de provetes de solo-cimento. Adicionalmente, 
F dissipa as críticas supra listadas. 




Considerando a hipótese de inclusão do índice F em modelação numérico-analítica, surge uma 
renovada vantagem face ao índice de Consoli et al. (2005). Enquanto qu, explicado por 
η/(Vv/Vt)0,21, não pode ser aproximado a uma regressão linear mantendo níveis aceitáveis de R2 
(>0,70), o índice F não possui a mesma dificuldade (como prova a Figura 4.28). 
A última das vantagens resume-se à provável dependência do índice F com o tempo de cura do 
cimento, permitindo uma possível normalização de uma terceira variável. 
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CAPÍTULO 5.  ENSAIOS ESPECIAIS (MIP, WP4 E FESEM) 
 
O capítulo que agora se inicia foi inicialmente concebido para fornecer um apoio experimental 
aos ensaios apresentados no Capítulo 7, baseados nos ensaios triaxiais não saturados com 
teor em água constante, referidos no Ponto 4.4. No entanto, o rigor científico exigido e o 
carácter pouco comum destes ensaios relevam-os como objeto de investigação, destacando-os 
como de especial interesse e respetiva inclusão num único capítulo da investigação. 
A evolução da geotecnia e da ciência dos solos, aliada ao constante melhoramento de 
equipamentos e procedimentos de ensaio, conduz à análise cada vez mais pormenorizada e 
descritiva dos geomateriais [e.g., Collins & McGown (1974), Delage & Lefebvre (1984), Delage 
et al. (1996), Al-Rawas & McGown (1999), Mitchell & Soga (2005)]. Com efeito, este capítulo é 
exclusivamente dedicado a pormenores. Pretende-se com o presente expor a influência de, por 
exemplo, porosidades abaixo de 1μm e teores em água inferiores a 1% no comportamento 
mecânico das misturas de solo-cimento analisadas. 
 
5.1 Ensaio com porosímetro de intrusão de mercúrio (MIP) 
5.1.1 Princípios da técnica MIP 
A técnica MIP é utilizada para determinar a distribuição do tamanho dos poros, relacionando o 
volume de mercúrio que é introduzido numa determinada amostra com a pressão necessária 
para o introduzir. O resultado típico deste ensaio contrapõe o logaritmo da derivada instantânea 
da curva de intrusão com o diâmetro livre e médio do poro penetrado (d) (vide Figura 5.1). O 
desenho deste resultado dá origem ao que na literatura é apelidado de PSD (função densidade 
de tamanho de poros). A função PSD calculada não corresponde exatamente à PSD real do 
solo analisado, devido a um conjunto de fatores infra listados. 





Figura 5.1 – Exemplos típicos de funções PSD (Romero, 2005). 
 
A técnica MIP é baseada na introdução de uma pressão de mercúrio (p) que provoca a sua 
intrusão nos vazios do geomaterial (Romero & Simms, 2008). Segundo Diamond (1970), para 
poros aproximadamente cilíndricos pode aplicar-se a equação de Washburn para o cálculo de 
p. 
 ݌ ൌ െ4 ߪு௚ cosሺߠ௡௪ሻ݀  (5.1). 
em que: σHg é a tensão de superfície do mercúrio (≈0,484N/m a 25ºC); 
  θnw é o ângulo de contacto entre o mercúrio e a parede do poro. 
Segundo Diamond (1970), para solos com uma elevada parcela de finos, θnw está 
compreendido entre 139º e 147º. 
A técnica MIP assume implicitamente um ângulo de equilíbrio constante e independente do tipo 
de fluxo de mercúrio no sentido dos vazios do solo. Com efeito, as condições de aplicabilidade 
da Eq. (2.3) não são verificadas (Romero & Simms, 2008). Segundo Hoffman (1975), θnw altera-
se em função da velocidade do fluxo de mercúrio, que por sua vez está relacionado com p. Aϊt-
Mokhtar et al. (2004) provam que utilizando a velocidade de fluxo de Poiseuille, θnw é 
significativamente alterado. Por esta razão, Romero & Simms (2008) afirmam que para cada 
estágio de aplicação de p deve ser considerado um intervalo de tempo suficientemente grande, 
para que a intrusão de mercúrio possa ser realizada em condições quase-estáticas. 
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Dos trabalhos realizados por Romero & Simms (2008) podem ser destacadas as principais 
limitações da técnica MIP: 
 Os poros encarcerados por partículas sólidas de material não são penetrados por 
mercúrio e consequentemente não são medidos; 
 Os poros mais graúdos, que só podem ser penetrados após o enchimento de outros 
poros mais pequenos, não são corretamente medidos; 
 Os equipamentos MIP não têm, muitas vezes, a capacidade de mobilizar pressões 
suficientemente elevadas para que sejam penetrados todos os microporos; 
 A pressão mínima que o equipamento pode realizar leva, não raras vezes, à não 
deteção dos poros mais graúdos. 
Os mesmos autores estimam que os equipamentos MIP correntes não são capazes de detetar 
poros acima de 400μm nem abaixo de 10nm. 
Na execução dos ensaios MIP é verificado que num processo de intrusão seguido de um 
processo de extrusão de mercúrio, a quantidade de mercúrio inicial não é restabelecida, 
indicando que existe uma quantidade mensurável de mercúrio que fica permanentemente retido 
nos poros constrangidos. Uma segunda intrusão segue exatamente a trajetória de extrusão 
anterior, indicando a existência de porosidade não constrangida (Romero & Simms, 2008). 
Delage & Lefebvre (1984) assumem que a porosidade não constrangida representa a macro 
porosidade do solo (ηmacro, também explicada por emacro), enquanto a porosidade constrangida 
representa a micro porosidade do solo (ηmicro, também explicada por emicro). 
O comportamento histerético das curvas intrusão-extrusão do ensaio MIP foi já discutido por 
alguns autores [e.g. Sills et al. (1973), Reed et al. (1979)], que reportam a não alteração do 
diâmetro dos poros durante os ciclos de alta pressão devido à incompressibilidade do mercúrio. 
No entanto, Romero & Simms (2008) apontam para a possibilidade de existência de alterações 
do d inicial devido à primeira intrusão de mercúrio em condições despressurizadas. Simms & 
Yanful (2004) referem ainda a influência da deformação da cápsula que envolve o provete 
sujeita às altas pressões. Este fator pode trazer uma sobrestimação dos poros mais pequenos. 
 
5.1.2 Preparação dos provetes 
A preparação dos provetes de solo-cimento para o ensaio MIP requer um processo de mistura, 
compactação do solo-água-cimento, um determinado período de cura, uma diminuição de 
volume após cura e um período de secagem. O ensaio MIP requer a remoção integral da água 
que ocupa os poros mais pequenos e que previne a entrada desobstruída do mercúrio. Os 




provetes podem ser desidratados através de qualquer uma das técnicas apresentadas por 
Delage & Pellerin (1984): 
 Secagem ao ar; 
 Secagem em estufa; 
 Liofilização; 
 Técnicas de secagem-ponto-crítico. 
No entanto, para amostras sensíveis à dilatância térmica (como é o caso das argilas), a técnica 
mais aconselhada segundo Romero & Simms (2008) é a liofilização, especialmente em 
amostras muito húmidas. O processo de liofilização manipula as condições de pressão e 
temperatura de forma a eliminar as tensões superficiais, para que não exista lugar à retração do 
solo quando este se encontra no processo de secagem. O processo de secagem sob tensões 
superficiais não nulas resulta na alteração da porosidade do provete e, consequente, perda da 
monotorização do e inicial. Como não são esperados padrões comportamentais típicos nos 
provetes de solo-cimento semelhantes às argilas, a técnica utilizada na secagem dos provetes 
foi o equilíbrio de vapor (secagem ao ar) através de infravermelhos (vide Figura 5.2). 
  
a) b) 
Figura 5.2 – Secagem dos provetes para o ensaio MIP através da exposição a infravermelhos. 
 
Os provetes para os ensaios MIP foram moldados para uma forma cilíndrica com 50mm de 
diâmetro e 33mm de altura. À semelhança dos restantes provetes de solo-cimento, whyg foi 
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medido no dia anterior à moldagem para cálculo da quantidade de água a adicionar para um 
teor em água final de 12%. Retirou-se novamente o peso em finos equivalente ao peso em 
cimento a conferir à mistura. 
O solo, cimento e água foram dispostos num tabuleiro para homogeneização. O volume total 
resultante não foi separado em três parcelas, como relatam os restantes procedimentos de 
preparação de provetes. Inversamente, foi colocada uma única parcela de solo-cimento (com 
peso húmido igual ao peso húmido final do provete) num molde cilíndrico com diâmetro interno 
de 50mm que posteriormente foi prensada estaticamente até atingir a compacidade desejada. 
Os provetes para o ensaio MIP foram também desmoldados 24 horas após a sua colocação em 
câmara húmida. Depois de medidas e pesadas, as amostras foram novamente colocadas na 
mesma câmara húmida durante mais 27 dias, onde permaneceram em cura. As tolerâncias de 
aceitação dos provetes foram: 
 Peso volúmico entre ±1% do valor de referência; 
 Teor em água entre ±0,5% do valor de referência; 
 Diâmetro entre ±0,2mm; 
 Comprimento ±0,2mm. 
Após os 28 dias de cura, os provetes foram removidos da câmara húmida e sofreram um 
processo de diminuição de volume para um cubo com aproximadamente 1cm3. Estas 
dimensões são impostas pelo volume do invólucro que recebe o provete e pelo processo de 
secagem. Os infravermelhos são mais eficientes e adequados quando a taxa de transferência 
de calor para o interior do provete é maximizada. Após 24 horas de exposição aos raios 
infravermelhos, os provetes foram introduzidos na câmara do penetrómetro e deu-se início ao 
ensaio. 
Salienta-se ainda que também foram compactados provetes sem cimento para este ensaio. O 
procedimento é em todo semelhante não havendo lugar à remoção de finos e períodos de cura. 
 
5.1.3 Relação de PSD com a SWCC 
O ensaio e técnica MIP têm sido derivados na tentativa de obter parâmetros hidráulicos e 
respetivas curvas características solo-água (Romero & Simms, 2008). O processo de intrusão 
de mercúrio é semelhante à intrusão de ar num ciclo de secagem da curva de retenção (água 
adsorvida). Segundo Romero & Simms (2008), a intrusão de mercúrio assemelha-se à ejeção 
de água através de uma frente de ar repulsiva para um d equivalente. Assumindo um solo não 
deformável, o volume de poros sem mercúrio pode ser utilizado na avaliação de w 




correspondente à sucção matricial equivalente (vide Figura 5.3). Deve ser considerada uma 
percentagem pequena de água correspondente à porosidade que o mercúrio não penetra 
(Romero et al., 1999). 
 
Figura 5.3 – Aspeto típico de uma SWCC indiretamente calculada através da técnica MIP (adaptada de Romero & 
Simms, 2008). 
 
A estimativa da SWCC deve ser limitada aos níveis de baixa sucção (<1MPa), onde o efeito da 
capilaridade domina as propriedades de retenção de água pelo solo. 
Devido às inconsistências da técnica supra descritas, a PSD calculada através da SWCC ou 
pelo ensaio MIP não correspondem à verdadeira função PSD do solo, uma vez que são 
ignorados os acessos relativos dos poros à intrusão de mercúrio. No entanto, como o ar e o 
mercúrio podem ser assumidos como fluidos não molhantes, a trajetória de intrusão é a mesma 
entre os dois e, como consequência, provetes de solo semelhantes devem responder com 
PSDs relativamente parecidas. O aprofundamento da utilização dos ensaios MIP revela que 
algumas das discrepâncias detetadas na literatura, subestimam as quantidades de água no 
interior do solo para sucções abaixo de 40kPa. Romero & Simms (2008) agrupam as razões da 
verificação das discrepâncias referidas em dois processos: 
 Em solos muito deformáveis a PSD sofre alterações no ciclo de secagem por mercúrio; 
 A acessibilidade aos poros em provetes sujeitos ao ensaio MIP (de pequenas 
dimensões) pode ser distinta da acessibilidade do mercúrio aos poros em provetes de 
maiores dimensões. 
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À semelhança da Eq. (2.3), para poros aproximadamente cilíndricos, pode aplicar-se a equação 
de Washburn no cálculo da sucção (s). 
 ݏ ൌ െ4 ߪ௪ cosሺߠ௪ሻ݀  (5.2).
em que: σw é a tensão de superfície da água (σw = 1N/m a 25ºC); 
  θw é o ângulo de contacto entre a água e a parede do poro (θw = 180º a 25ºC). 




ߪ௪ cosሺߠ௪ሻ  (5.3).
Considerando um valor admissível para areias (θnw=140º), a Eq. (5.3) pode ser finalmente 
aproximada a: 
 ݏ ൎ 0,196 ݌ (5.4).
Estimados os valores da sucção para cada nível de p, é necessário estabelecer a sua 
correspondência com w para intentar o desenho final da SWCC. O somatório do grau de 
saturação do mercúrio (Sr,nw) e o grau de saturação aquoso (S) é igual a 100%, uma vez que 
são estes os únicos componentes presentes no solo. Salienta-se que o ar é integralmente 
extraído por um processo de vácuo durante o início do ensaio. Com efeito, é formulada a 
seguinte equação: 
 ܵ௥,௡௪ ൅ ܵ ൌ 1 (5.5).
Sr,nw pode ser escrito pela relação entre a parcela de vazios com mercúrio atualizada (enw) e o 
índice de vazios inicial previamente denominado por ei. 
 ܵ ൌ 1 െ ݁௡௪݁௜  (5.6).
Com efeito, a conhecida expressão geotécnica: 
 ܵ ݁ ൌ ܩ௦ ݓ (5.7).
pode ser escrita por: 
 ݓ ൌ ݁ܩ௦ ൫1 െ ܵ௥,௡௪൯ (5.8).




Contrapondo os valores calculados na Eq. (5.8) com os restantes determinados a partir da Eq. 
(5.4), é possível o desenho da SWCC. 
 
5.1.4 Descrição do equipamento e procedimentos de ensaio 
Ao 28º dia de cura (no caso dos provetes cimentados), as misturas de solo-cimento 
compactadas foram retiradas da câmara húmida e talhadas até ao formato final: um cubo com 
aproximadamente 1cm3 (vide Figura 5.4). 
a) b) 
Figura 5.4 – Redução de volume de um provete para respetivo enquadramento com o ensaio MIP: a) estado inicial; 
b) provete após a redução de dimensões. 
 
Seguiu-se a secagem por infravermelhos e introdução do provete num penetrómetro apropriado 
(vide Figura 5.5). O involucro foi devidamente selado na parte superior com o recurso a uma 
pasta de silicone adequada (high vacuum grease) e um mecanismo roscado na cabeça metálica 
do penetrómetro. 




Figura 5.5 – Penetrómetro do ensaio MIP: a) Ilustração geral; b) detalhe da deposição dos provetes. 
 
Após a selagem do penetrómetro, o conjunto foi instalado no equipamento MIP (Micrometrics® 
auto pore IV) onde se iniciou um processo de extração do ar. O fenómeno foi conseguido 
através de aplicação de uma pressão negativa de 1MPa (vide Figura 5.5b), atingida duas horas 
após o início da rotina de ensaio. 
Na sequência da secagem do material, foi aplicado um fluxo de mercúrio para o interior do 
penetrómetro (vide Figura 5.5b), que envolveu a totalidade do provete e poros com d>400μm. O 
equipamento utilizado funciona com dois estágios de pressão localizados em diferentes planos 
do equipamento: 
 Aumento da pressão de mercúrio (p) até 200kPa (vide Figura 5.6a); 
 Aumento de p de 200kPa até 200MPa (vide Figura 5.6b). 
  
a) b) 
Figura 5.6 – Planos do equipamento MIP: a) porta de baixa pressão; b) porta de alta pressão. 
 




Esta nuance obriga a alteração da posição do penetrómetro durante o ensaio provocando 
algumas modificações nos resultados obtidos. A Figura 5.7 mostra alguns exemplos da 
influência desta condicionante do ensaio MIP. Relembra-se que a pressão de mercúrio é 
diretamente convertível em sucção [vide Eq. (5.4)]. 
 
Figura 5.7 – Deturpações nos gráficos das SWCC devidas às mudanças entre baixas e altas pressões. 
 
Por último, foram adquiridos, durante os ensaios, os valores de volume de mercúrio penetrado 
em função da pressão do próprio mercúrio. Salienta-se ainda que o mercúrio não pode ser 
reutilizado, sob pena de danificação do equipamento. Após o ensaio, o material deve ser 
devidamente guardado, protegido e entregue às entidades competentes para futura recolha e 
reciclagem. 
As curvas apresentadas na Figura 5.7 podem também ser representadas, através das 
deduções supra apresentadas, em função do diâmetro médio dos poros e o índice de vazios 
(vide Figura 5.8). Tal como explicado anteriormente, as pressões exercidas pelo mercúrio não 
são suficientemente elevadas para penetrar a totalidade da porosidade do solo. Com efeito, 
existe uma parcela de e (d<10nm) que não pode ser medida (enp) mas que deve ser estimada. 
Esta porção corresponde à diferença entre o índice de vazios total (e) – calculado a partir da 
medição macroscópica do provete e anterior à diminuição de volume – e o índice de vazios 
medido pelo ensaio MIP (ep), que representa a componente do índice de vazios penetrada por 
mercúrio), tal como explica a seguinte equação: 
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 ݁௡௣ ൌ ݁ െ ݁௣ (5.9).
O enp corresponde à parcela de poros mais pequenos e por isso deve ser englobado no grupo 
de emicro. 
Salienta-se que no solo analisado não são esperados poros com diâmetros superiores a 
400μm. Desta forma, não é necessária qualquer estimativa dos poros preenchidos por mercúrio 
a uma pressão relativa de 0kPa. 
 
Figura 5.8 – Representação dos resultados da Figura 5.7 numa curva d vs. e. 
 
Como seria de esperar, no processo de pressurização (ep) e despressurização (edep) as 
intrusões-extrusões apresentadas na Figura 5.8 não coincidem. Esta característica permite, 
segundo Romero & Simms (2008), determinar emicro e emacro, sabendo que se verifica a Eq. 
(4.54) e recorrendo à Figura 5.8, emacro pode ser definido por: 
 ݁௠௔௖௥௢ ൌ ݁௣ െ ݁ௗ௘௣ (5.10).
Por outro lado, emicro é definido por: 
 ݁௠௜௖௥௢ ൌ ݁ௗ௘௣ ൅ ݁௡௣ (5.11).
 




5.1.5 Tratamento e análise de resultados 
Neste ponto é efetuado um estudo acerca das variações da PSD (vide Figura 5.1) e curva 
intrusão-extrusão (vide Figura 5.8) em função das variáveis em análise (compacidade, teor em 
cimento e dias de cura). O estudo da variação da SWCC em função das mesmas variáveis é 
remetido para o Capítulo 7. 
Para os ensaios através da técnica MIP foram utilizados 18 provetes, variando a quantidade de 
cimento e índice de vazios. O estudo sobre a variação das curvas em função dos dias de cura 
foi realizado nos provetes mais cimentados (c=7%). O processo de cura foi interrompido através 
da secagem prematura com recurso à exposição aos raios infravermelhos. A intensidade dos 
raios infravermelhos foi ajustada para que a temperatura dos provetes não fosse 
consideravelmente aumentada (menor do que 40ºC). Com efeito, não são esperadas 
acelerações na velocidade do processo de cura devido a esta exposição. O Quadro 4.9 
discrimina os provetes ensaiados e suas principais características e índices físicos. 
Quadro 5.1 – Principais características dos provetes utilizados na análise MIP. 
Provete  Cimento (%)  Dias de cura  Índice de vazios  Gs  ρd (kg/m3)
MIP1  0  28  0,748  2,720  1556 
MIP2  0  28  0,581  2,720  1720 
MIP3  0  28  0,452  2,720  1873 
MIP4  0  28  0,378  2,720  1974 
MIP5  2,00  28  0,601  2,727  1703 
MIP6  2,00  28  0,454  2,727  1876 
MIP7  2,00  28  0,373  2,727  1986 
MIP8  4,00  28  0,771  2,735  1544 
MIP9  4,00  28  0,417  2,735  1930 
MIP10  4,00  28  0,508  2,735  1814 
MIP11  5,00  28  0,544  2,738  1773 
MIP12  5,00  28  0,457  2,738  1879 
MIP13  5,00  28  0,511  2,738  1812 
MIP14  7,00  28  0,645  2,745  1669 
MIP15  7,00  28  0,438  2,745  1909 
MIP16  7,00  28  0,508  2,745  1820 
MIP17  7,00  7  0,650  2,745  1664 
MIP18  7,00  1  0,651  2,745  1664 
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A escolha das características dos provetes baseou-se na obtenção de um padrão de 
comportamento da SWCC para as diversas misturas, que posteriormente deu origem a uma 
linha de investigação mais ampla. O presente capítulo tem como objetivo fornecer uma base 
experimental que possa ser integrada nos ensaios apresentados no Capítulo 7. Com efeito, no 
supracitado capítulo, relevam-se os critérios para a escolha dos provetes do Quadro 4.9 de 
forma mais aprofundada. 
 
5.1.5.1 Distribuição de poros em função do índice de vazios 
Nesta secção são apresentados os resultados mais relevantes para análise da variação da PSD 
em função do índice de vazios. Para tal, é necessário manter as restantes variáveis (c e tempo 
de cura) constantes. 
Como primeira abordagem, a Figura 5.9 mostra as diferentes PSDs para os provetes com 0% 
de cimento (MIP1, MIP2, MIP3 e MIP4). 
 
Figura 5.9 – PSD do solo sem cimento para diferentes índices de vazios. 
 
A análise da Figura 5.9 admite retirar duas importantes conclusões: 
 Existe uma parte da distribuição de poros que não é alterada para compactações com 
índices de vazios entre 0,75 e 0,53 (representada na Figura 5.9 pela designação “poros 
constantes”); 




 Observa-se que o nível de compacidade não altera significativamente uma densidade de 
poros de maior dimensão do que a anterior [7μm; 40μm]; À medida que é diminuído e, o 
integral da PSD no intervalo apresentado vai diminuindo progressivamente. 
Este comportamento sugere que o índice de vazios conferido pela compactação estática dos 
provetes é uma função exclusiva de emacro. Porém, para índices de vazios ainda mais baixos 
(e=0,38) denota-se um abatimento geral da PSD. A Figura 5.9 alvitra que houve qualquer 
inconsistência não detetada durante o ensaio por duas razões: 
 Não é consistente que a alteração total do índice de vazios seja imputada à significativa 
quebra na micro porosidade presente no intervalo [10nm; 200nm], uma vez que os 
valores da densidade de poros presentes no intervalo [0,3μm; 2μm] se mantiveram 
relativamente constantes; 
 As densidades que assumem o valor zero na PSD de e=0,378 são consistentes com a 
possível obstrução de canais para o fluxo de mercúrio para o interior do provete; Por sua 
vez, também é consistente que este fenómeno apenas tenha sido verificado para o 
ensaio MIP no provete mais compactado da Figura 5.9 (vide Quadro 4.9). 
A Figura 5.9 mostra também que para provetes pouco compactados de solo sem cimento existe 
uma óbvia distribuição bimodal que vai claramente desaparecendo à medida que e é diminuído, 
caminhando progressivamente, e de forma cada vez mais consistente, para uma distribuição de 
poros monomodal. 
Analisadas as especificidades da PSD em função do índice de vazios para provetes de solo 
sem cimento, efetua-se o procedimento da mesma análise para provetes cimentados. Para tal, 
escolheu-se uma família de c com uma distribuição de índice de vazios o mais próxima possível 
de c=0%. Com efeito, o conjunto de provetes c=4% (MIP7, MIP8 e MIP9) foi eleito para 
proceder à investigação supracitada. A Figura 5.10 ilustra a mesma representação da Figura 
5.9 para os provetes cimentados a 4%. 
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Figura 5.10 – PSD do solo com cimento (c=4%) para diferentes índices de vazios. 
 
A análise da PSD da Figura 5.10 é bastante mais complexa que a sua homóloga sem cimento. 
Em primeiro lugar, à semelhança do que foi observado no solo sem cimento, é verificado um 
decaimento da curva no intervalo [7μm; 40μm]. Este fenómeno significa que esta região da 
curva não é controlada pela quantidade de cimento. Por outro lado, existe um pico na 
distribuição de poros, ligeiramente à esquerda do pico anterior e mais demarcado que, à 
medida que e é reduzido, vai atenuando e caminhando para a esquerda (no sentido da 
diminuição do diâmetro dos poros). 
Estes dois picos observados, aparentemente próximos, têm comportamentos completamente 
distintos. O pico relativo ao espectro de poros mais elevado é influenciado pela compactação 
mas não influencia a restante distribuição de poros, ou seja, os poros desta família vão 
desaparecendo na íntegra através do processo de compactação, e a sua transição (diminuição 
de tamanho) dá-se de forma abrupta. 
O segundo conjunto de poros [1μm; 7μm], por sua vez, tem um desenvolvimento gradual. Desta 
forma, vão diminuindo progressivamente o seu diâmetro médio (deslocação do pico para 
esquerda), ao mesmo tempo que também vão fechando de forma diferida (proporcionalmente 
ao sucedido na primeira família de poros). 
Por último, a Figura 5.10 mostra um acréscimo na porosidade mais pequena [60nm; 500nm]. 
Este fenómeno não é fácil de explicar mas pode ser justificado pelo fechamento de um espectro 




alargado de diâmetros de poros. Se todas as densidades denotarem um comportamento 
semelhante ao apresentado pela família do segundo pico, surge um consequente aumento das 
densidades dos poros mais pequenos como resultado da diminuição dos mais graúdos. Quanto 
maior for o diâmetro do poro, menor será a energia necessária para o fazer reduzir de volume. 
Desta forma justifica-se também a existência de uma zona de transição (vide Figura 5.10). 
Como para índices de vazios altos (i.e. e=0,771) existe ainda um elevado número de poros 
graúdos, as energias canalizadas durante a compactação servem essencialmente para diminuir 
o volume dos macroporos. Para índices de vazios baixos (i.e. e=0,417), o volume dos 
macroporos foi já substancialmente diminuído, o que leva ao levantamento de duas novas 
hipóteses: 
 A redução de maiores quantidades de volume de macroporos pode estar impedida por 
um intertravamento forte entre as partículas graúdas do solo e/ou pelas ligações 
cimentícias; 
 A redução de volume de macroporos gerou um bloqueio novo à passagem de mercúrio 
para os poros mais graúdos. 
Não subsistindo espaço à contínua diminuição do volume dos macroporos (por uma das razões 
listadas ou ambas), a compactação do solo-cimento retira parte da remoção do ar à diminuição 
dos poros mais pequenos. Desta forma fica justificado o aspeto da curva e=0,417 (vide Figura 
5.10) no intervalo [60nm; 500nm]. 
 
5.1.5.2 Distribuição de poros em função do teor em cimento 
Para avaliar os resultados mais relevantes na análise da variação da PSD em função de c, 
recorreu-se a três percentagens de ligante distintas (c=0%, 2% e 7%), correspondentes à 
quantidade de ligante mínima e máxima, realizando um esforço pela aproximação do índice de 
vazios entre as amostras (MIP2, MIP5 e MIP14). Os provetes foram todos ensaiados com 28 
dias de cura, à exceção do MIP2, com c=0%. 
A Figura 5.11 demonstra as variações da PSD do solo e solo-cimento para índices de vazios 
semelhantes e igual período de cura. 
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Figura 5.11 – PSD do solo em função do teor em cimento. 
 
Importa reter da Figura 5.11 que existem três zonas de comportamento claramente distinto da 
PSD do solo-cimento, em função do teor em cimento. Em primeiro lugar, constata-se que a 
partir de uma distribuição de poros superior a 1μm não existem alterações significativas nas 
distribuições de diâmetros médios. A parte da Figura 5.11 assinalada como constante denota 
uma ligeira redistribuição do número de poros localizado no pico mais à direita de c=0% para 
diâmetros médios um pouco maiores. Esta condição pode ser justificada por alguma perda de 
estrutura (aumento do índice de vazios não medido) face aos remanescentes provetes tratados 
com cimento. No entanto, essas modificações não são suficientemente grandes para concluir 
uma clara tendência comportamental do ensaio MIP face aos poros mais graúdos para 
diferentes teores em cimento. 
Uma dedução mais simples retira-se do intervalo [10nm; 100nm]. Como seria de esperar – e 
sabendo que no espectro de distribuição de tamanho de grãos, o cimento pode ser considerado 
um material fino – um incremento de cimento confere um aumento da densidade dos poros 
mais pequenos. Esse aumento de densidade é posteriormente compensado no intervalo de 
transições apresentado na Figura 5.11. Sabendo que o índice de vazios total corresponde ao 
integral da curva PSD adicionada à parcela de e não penetrado pelo mercúrio, sendo que esse 
valor é constante, o acréscimo de índice de vazios que o cimento transporta para o solo entre 
10nm e 100nm é compensado por uma diminuição de distribuição de poros no intervalo 100nm 




a 2μm. Este fenómeno justifica não só a translação verificada como também a posição relativa 
das curvas no espectro de diâmetro médio de poros. 
 
5.1.5.3 Distribuição de poros em função do tempo de cura 
Para o estudo da PSD em função do tempo de cura optou-se pela escolha da percentagem 
máxima de cimento utilizada (c=7%). Como os ensaios MIP estão normalmente associados a 
custos elevados, não houve oportunidade de efetuar um estudo exaustivo sobre a temática 
“hidratação do cimento”. Com efeito, apenas foram realizados 3 ensaios (MIP14, MIP17 e 
MIP18) para índices de vazios idênticos. 
A Figura 5.12 ilustra a PSD do solo-cimento (c=7%) para 1, 7 e 28 dias de cura. 
 
Figura 5.12 – PSD do solo em função do tempo de cura do cimento (c=7%). 
 
Os resultados apresentados na figura anterior sugerem conclusões análogas às apresentadas 
no Ponto 5.1.5.2. À semelhança do que é apresentado na Figura 5.11, a Figura 5.12 possui três 
zonas comportamentais distintas. Para diâmetros de poros entre 10nm e 100nm verifica-se um 
acréscimo da amplitude da PSD em função do tempo de cura. Esse aumento de densidade dos 
poros mais pequenos com o ganho de presa é compensado no intervalo [0,1μm; 2μm]. 
Concomitantemente, após a segunda zona de transição, onde aparentemente a cura deixa de 
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influenciar a distribuição de poros, volta a suceder-se uma redistribuição de poros no pico 
máximo do provete com um dia de cura para os poros mais graúdos. 
A Figura 5.11 e Figura 5.12 sugerem que a distribuição de poros, e consequentemente o índice 
de vazios, varia da mesma forma, quer para o teor em cimento como para o tempo de cura. 
Esta constatação pode ser explicada assumindo que a cura do cimento e a adição de cimento 
possuem o mesmo efeito no ensaio MIP. Tal conclusão trata-se apenas de uma indicação 
assente nos resultados disponíveis. 
 
5.1.5.4 Macro e micro porosidade em função do índice de vazios 
Recorrendo aos mesmos ensaios apresentados no Ponto 5.1.5.1, realiza-se agora, a análise às 
micro e macro porosidades em representações do tipo da Figura 5.8. A figuração gráfica latente 
às distintas porosidades e seu respetivo cálculo foi já efetuada no Capítulo 4. 
A Figura 5.13 apresenta as variações de emicro e emacro em função de e total em provetes não 
cimentados e numa representação e vs. d. Na mesma figura está representado edep, que pode 
ser deduzido a partir das equações anteriores e toma a forma de: 
 ݁ௗ௘௣ ൌ ݁ െ ݁௣ െ ݁௡௣ (5.12).
 
Figura 5.13 – Macro e micro porosidades em função do índice de vazios (c=0%). 
 
Para uma correta comparação entre as curvas obtidas na Figura 5.13 é necessário adicionar à 
ordem da discussão as quantidades relativas de índices de vazios não medidos em função dos 




provetes. O Quadro 5.2 apresenta as parcelas de emicro, emacro e enp de cada um dos provetes 
analisados (c=0% e c=4%). 
Quadro 5.2 – Parcelas de e divididas por duas percentagens de cimento e diferentes índices de vazios. 
Provete  Cimento (%)  e  emicro  emacro  enp 
MIP1  0  0,748  0,105  0,643  0,010 
MIP2  0  0,581  0,108  0,473  0,010 
MIP3  0  0,452  0,110  0,342  0,010 
MIP4  0  0,378  0,175  0,203  0,106 
MIP8  4  0,771  0,254  0,517  0,049 
MIP9  4  0,417  0,196  0,221  0,032 
MIP10  4  0,508  0,223  0,285  0,063 
 
Analisando a curva e=0,378 da Figura 5.13 (relativa ao menor valor do índice total de vazios), 
conclui-se que teve um comportamento de descarga distinto dos restantes provetes com 
diferentes e. Enquanto os provetes MIP1, MIP2 e MIP3 apresentam edep consistentes, o provete 
MIP4 apresenta um valor distinto. Esta característica é posteriormente compensada pela 
quantidade de índices de vazios não penetrada (enp). enp influencia de tal forma o provete MIP4, 
que faz com que apresente valores de emicro maiores que os restantes provetes sob a condição 
de apresentação de um edep menor comparativamente a MIP1, MIP2 e MIP3. Este pormenor, 
apesar de pouco sustentável, pode estar de acordo com as conclusões retiradas no Ponto 
5.1.5.1, quando se justifica as especificidades deste ensaio com a interrupção de canais para o 
fluxo de mercúrio. 
Conclui-se, pela análise do Quadro 5.2, que emicro se mantém praticamente constante entre 
misturas (à exceção do provete MIP4), indicando que a compactação estática dos provetes não 
afeta a sua micro porosidade. Inversamente, e pela análise do mesmo quadro, conclui-se que a 
expulsão dos vazios no processo de compactação dá-se pelo decaimento de emacro para os 
provetes compactados sem cimento. 
Analisada a evolução das componentes da porosidade em função do índice de vazios de 
compactação do solo sem cimento, mantém-se a intenção de verificar se as conclusões 
retiradas são transversais ao aumento de c. A Figura 5.14 apresenta as variações de emicro e 
emacro em função do índice de vazios total em provetes com c=4%. Na figura estão também 
representados edep para c=4% e c=0%. 
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Figura 5.14 – Macro e micro porosidades em função do índice de vazios (c=4%). 
 
Antagonicamente às constatações efetuadas para os provetes com c=0%, emicro varia pouco até 
para os provetes mais compactados (com e total mais baixo). Os valores de mercúrio não 
penetrado, mantêm-se relativamente constantes em tensões de 200MPa, o que faz com que a 
relação e/ep seja estável também. Com efeito, a teoria formulada acerca da imposição de e e 
suas implicações em emacro sai reforçada. Fortalece também o carácter de resultado aberrante 
do provete MIP4 do Quadro 5.2, relativamente à sua emicro. A falta de representatividade 
amostral, resultado das pequenas dimensões dos provetes, pode ser também uma das causas 
para alguns dos ensaios MIP menos consistentes. 
 
5.1.5.5 Macro e micro porosidade em função do teor em cimento 
Na avaliação entre a micro e macro porosidade em função do teor em cimento, utilizou-se o 
pacote completo de ensaios realizados. A análise em banda (provetes com as mesmas 
características à exceção de uma) permite uma melhor interpretação dos resultados, 
principalmente em valores tão instáveis como a definição de emicro e emacro. Esta análise 
pretende também eliminar os efeitos da falta de representatividade de amostras tão pequenas 
comparativamente com o diâmetro máximo das partículas existentes no seu interior. 
O Quadro 5.3 ilustra os valores de emicro e emacro estimados para cada um dos provetes, em 
função das suas características geotécnicas. Como na presente investigação a compactação é 




muitas vezes traduzida pela compacidade dos provetes, justifica-se a introdução da variável 
massa volúmica seca (ρd) no quadro supracitado. A introdução dos ensaios MIP17 e MIP18 
justifica-se pela simplificação da análise efetuada no ponto seguinte. 
Quadro 5.3 – Macro e micro porosidade do conjunto de provetes. 
Provete  c (%)  ρd (kg/m3)  emacro  emicro 
MIP1  0  1556  0,643  0,105 
MIP2  0  1720  0,473  0,108 
MIP3  0  1873  0,342  0,110 
MIP4  0  1974  0,203  0,175 
MIP5  2,00  1703  0,374  0,227 
MIP6  2,00  1876  0,238  0,216 
MIP7  2,00  1986  0,190  0,183 
MIP8  4,00  1544  0,517  0,254 
MIP9  4,00  1930  0,221  0,196 
MIP10  4,00  1814  0,285  0,223 
MIP11  5,00  1773  0,293  0,251 
MIP12  5,00  1879  0,212  0,245 
MIP13  5,00  1812  0,262  0,249 
MIP14  7,00  1669  0,383  0,262 
MIP15  7,00  1909  0,189  0,249 
MIP16  7,00  1820  0,228  0,280 
MIP17  7,00  1664  0,431  0,219 
MIP18  7,00  1664  0,527  0,123 
 
Com base nos resultados apresentados no Quadro 5.3, é possível discernir uma tendência 
positiva da evolução da micro porosidade em função do teor em cimento. A Figura 5.15 mostra 
a regressão linear aferida através da justaposição dos pontos do quadro. 
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Figura 5.15 – Regressão do micro índice de vazios em função do teor em cimento. 
 
Tal como esperado, verifica-se uma forte dispersão causada provavelmente por questões de 
representatividade da amostra, sendo que estatisticamente ressalta-se a utilização da média 
aritmética de emicro para cada nível de c para a definir uma prospetiva correlação. A execução da 
prática citada resulta na seguinte equação: 
 ݁௠௜௖௥௢ ൌ 1,2ܿ ൅ 0,185 (5.13).
O desvio encontrado na ordenada na origem (0,185) face à emicro dos provetes com c=0% foi 
explicado no Ponto 4.5 como tendo origem no processo de cura do cimento. 
 
5.1.5.6 Macro e micro porosidade em função do tempo de cura 
A análise da variação real de emciro e emacro em função do tempo de cura revela-se complexa e 
sai fora do âmbito da presente investigação. Para retirar conclusões mais robustas são 
necessários bastantes mais ensaios do que os efetuados nos três provetes utilizados (MIP14, 
MIP17 e MIP18). Como é percetível pela análise do Quadro 4.9, os períodos de cura estudados 
foram somente 1, 7 e 28 dias. Como esta abordagem foi apenas realizada após o conhecimento 
da lei explícita na Eq. (5.13), a escolha dos momentos analisados recaiu sobre as seguintes 
duas condições: 
 O provete com apenas 1 dia de cura deve apresentar valores de emicro ligeiramente 
maiores que os de c=0%; 
 Aos 28 dias de cura, os valores de emicro devem estar de acordo com a Eq. (5.13); 




 No período de 7 dias de cura os valores de emicro devem estar balizados pelos valores 
definidos em 1 e 28 dias. 
Considerando que a influência do tempo de cura é tão mais percetível quanto maior for o valor 
c, optou-se pela realização da análise para o valor máximo de c das misturas abordadas na 
dissertação (c=7%). 
A Figura 5.16 realça os gráficos e vs. d para os períodos supracitados em três provetes 
compactados com o mesmo índice de vazios total e 7% de teor em cimento. 
 
Figura 5.16 – Macro e micro porosidades em função do tempo de cura. 
 
Os desvios e a não colinearidade patenteados nas curvas da Figura 5.16 devem-se 
essencialmente à porção enp que varia também em função de c. Retomando as considerações 
anteriormente referidas, espera-se um valor de emicro para t=1dia (MIP18) próximo a 0,1 (média 
de emicro para c=0%). O resultado expresso no Quadro 5.3 (emicro=0,12) é revelador da 
consistência dos resultados. Não só o valor é próximo de 0,1, como também representa um 
ligeiro aumento face aos provetes sem cimento correspondente a 24 horas de processo de 
cura. Com efeito, a Eq. (5.13) pode ser escrita para um período de 0 dias de cura: 
 ݁௠௜௖௥௢ ൌ 1,2 ܿ ൅ 0,10 (5.14).
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O provete MIP14 está representado na Figura 5.15 e é parte integrante da Eq. (5.13), não 
existindo, por isso, relativismo suficiente para proceder à sua análise destacada. 
Relativamente ao provete cujo processo de cura foi interrompido aos 7 dias, espera-se um valor 
de emicro compreendido entre os resultados fornecidos pelas Eqs. (5.13) e (5.14). Novamente 
recorrendo ao Quadro 5.3, constata-se que emicro para o provete MIP17 (0,219) perfaz todas as 
suposições referidas. Inversamente aos bons resultados no capítulo da micro porosidade, 
surgem os valores respeitantes aos macroporos, onde foram detetadas variações 
aparentemente não justificadas e superiores a 0,1 (emacro esperado - emacro medido). 
 
5.2 Psicrómetro de Ponto de Orvalho (WP4) 
Ao contrário do que é efetuado no Ponto 5.1 diante da técnica MIP, onde não é apresentada 
uma discussão acerca das curvas de retenção, o principal objetivo dos ensaios com WP4 é a 
definição da SWCC. Em particular, SWCC para as altas sucções. 
 
5.2.1 Enquadramento teórico 
Para complementar as SWCC das misturas de solo-cimento, calculadas a partir do ensaio MIP 
(vide Capítulo 7), utilizou-se um psicrómetro de ponto de orvalho. Este equipamento (WP4, 
Decagon Devices®) foi recentemente desenvolvido para determinar de forma rigorosa a 
humidade relativa. Funciona para uma elevada gama de sucções, envolvendo um tempo de 
ensaio muito reduzido (Delage et al., 2008). 
O princípio de trabalho de um psicrómetro é baseado na medição da humidade relativa do ar 
num compartimento fechado (Cardoso et al., 2007). Em equilíbrio, a humidade relativa do 
compartimento é igual à humidade relativa do solo. A sucção total é medida pela sucção 
equivalente derivada da pressão de vapor (p) em equilíbrio com o sistema solo-água. 
 
5.2.2 Descrição do equipamento WP4 
O psicrómetro de ponto de orvalho, tal como descrito em Cardoso et al. (2007), Delage et al. 
(2008) e Della Vecchia (2009), mede a temperatura em que ocorre a primeira condensação 
(temperatura de ponto de orvalho). Um provete de solo em equilíbrio com o exterior é colocado 
numa célula que contém um espelho e um detetor de condensação incorporado. Através de um 
mecanismo fotoelétrico é detetado o ponto de iminente condensação que se expressa no 




espelho pela alteração da sua reflexão. Um termómetro é anexado ao espelho para medição da 
temperatura em que a condensação ocorre (primeira alteração das reflexões fotoelétricas). A 
humidade relativa é calculada pela diferença entre a temperatura do ponto de orvalho do ar e a 
temperatura do provete de solo. A temperatura do solo, por sua vez, é medida através de um 
termómetro infravermelho também incorporado no equipamento. No compartimento selado, é 
adicionado um ventilador para permitir, com a homogeneização que assim se facilita, uma 
determinação confiável do ponto de equilíbrio entre o provete e o ar envolvente dentro do 
equipamento. A duração média da medida da humidade relativa é de aproximadamente 5 
minutos por ensaio. 
O equipamento, do laboratório de geotecnia da UPC, possui também um controlador para 
imposição da temperatura no provete, i.e., a temperatura onde se dá o equilíbrio termodinâmico. 
Assumindo que ambas as temperaturas (ponto de orvalho e superfície do provete) são medidas 
simultaneamente, a necessidade do completo equilíbrio dinâmico é eliminada (Decagon Device, 
Inc., 2003), reduzindo drasticamente o tempo necessário para medir a humidade relativa. As 
principais características do aparelho são as seguintes: 
 Gama de medição: 1 a 60 MPa (com um máximo de 300MPa); 
 Dados fornecidos: sucção e temperatura; 
 Sensibilidade: ±0,1MPa entre 1 a 10 MPa e ±0,1% entre 10 a 60 MPa; 
 Tempo de medição: entre 3 a 10 minutos; 
 Calibração: 1 vez por dia com uma medição perdida. 
O processo de calibração é efetuado através de uma translação da sucção medida numa 
solução de KCl ou NaCl, que têm uma sucção previamente conhecida de 2,2MPa a 20ºC. O 
equipamento utilizado está apresentado na Figura 5.17. 
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Figura 5.17 – Psicrómetro de ponto de orvalho do laboratório de geotecnia da UPC – detalhe do compartimento que 
acomoda o provete. 
 
5.2.3 Preparação dos provetes e procedimentos de ensaio 
A primeira parte da preparação dos provetes, para analisar a SWCC a altas sucções, é idêntica 
à do ensaio MIP (vide Ponto 5.1.2). O processo de compactação e cura são exatamente iguais. 
É na fase de redução de volume onde surgem as primeiras dissonâncias. Enquanto no ensaio 
MIP foi acertada uma forma cúbica com 1cm de aresta (vide Figura 5.2), para o ensaio WP4 o 
objetivo consistiu na obtenção de uma forma cilíndrica, de superfície regularizada, com uma 
altura de aproximadamente 10mm e um diâmetro rondando os 30mm (vide Figura 5.17). 
Ao contrário do ensaio MIP, os provetes compactados para o ensaio WP4 não sofreram o 
processo de exposição aos raios infravermelhos. Por sua vez, após o 28º dia de cura e redução 
de volume, foram ensaiados com o teor em água (w) de compactação. A SWCC é definida pela 
medição de w e correspondente sucção (s). Cada ponto foi conseguido através de um 
isolamento do provete no interior da cápsula de medição por um período de 24 horas (vide 
Figura 5.18). Esse isolamento permitiu o equilíbrio termodinâmico, entre o provete e a 
envolvente da cápsula, que foi conseguido através de uma fita isoladora apropriada (vide Figura 
5.18a). Após o período citado, a fita foi removida e o ensaio iniciado (vide Figura 5.18b). 





Figura 5.18 – Provete mais cápsula do ensaio WP4: a) isolamento do exterior; b) momento antes do ensaio. 
 
Após duas medições consecutivas, o provete foi secado ou humedecido e novamente colocado 
em isolamento por mais 24 horas até à medição seguinte. A SWCC é conhecida por apresentar 
não raras vezes trajetórias de secagem e humedecimento não colineares. Com efeito, após a 
primeira medição iniciou-se um ciclo de molhagem. O aumento de w foi conseguido através da 
adição de uma gota de água destilada, com o recurso a uma seringa, seguida do isolamento da 
cápsula e período de estabilização. 
Quando os resultados do equipamento WP4 apresentaram sucções inferiores a 0,1MPa fechou-
se o ciclo de molhagem e deu-se início ao ciclo de secagem. A remoção da água foi conseguida 
através da exposição ao ar por períodos de tempo variáveis (entre 5 a 60 minutos). Para os 
estados mais secos do provete, a secagem foi coadjuvada por uma estufa a 40ºC. O final do 
ciclo de secagem foi assinalado com níveis de sucção superiores a 200MPa. Após a aferição 
desses níveis iniciou-se novamente o ciclo de molhagem até atingir sucções próximas dos 
valores iniciais (valores de compactação). 
Imediatamente antes da introdução, e depois da remoção do provete do equipamento WP4, as 
amostras foram pesadas. Conhecido o peso seco da amostra (medido no final do ciclo de 
secagem) é possível determinar w para todas as medições de s efetuadas. O teor em água 
considerado correspondeu à média aritmética das medições efetuadas nos instantes citados. 
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5.2.4 Tratamento e análise de resultados 
No ponto que agora se inicia é realizada uma abordagem sistemática às curvas de retenção 
obtidas pelo ensaio WP4 para diferentes teores em cimento e tempo de cura. Tal como referido 
no Ponto 5.1, e de acordo com Romero et al. (2011), para altas sucções, a sensibilidade da 
SWCC ao índice de vazios é diminuta, resultando numa análise negligenciável sob o ponto de 
vista geotécnico. 
Para os ensaios com o psicrómetro de ponto de orvalho (WP4) foram utilizados 9 provetes. A 
primeira aproximação consistiu na moldagem de um provete representativo de cada uma das 
misturas analisadas durante a investigação. Consequentemente, o Quadro 5.4 apresenta, nas 
cinco primeiras posições, as misturas citadas. As restantes posições são alvo de avaliação da 
sua variação em função do tempo de cura. 
Quadro 5.4 – Principais características dos provetes utilizados na análise WP4. 
Provete  c (%)  Dias de cura  e  Gs  ρd (kg/m3)
WP4_1  0  28  0,594  2,720  1706 
WP4_2  2,00  28  0,604  2,727  1700 
WP4_3  4,00  28  0,753  2,735  1560 
WP4_4  5,00  28  0,585  2,738  1727 
WP4_5  7,00  28  0,649  2,745  1665 
WP4_6  4,00  1  0,753  2,735  1560 
WP4_7  4,00  7  0,753  2,735  1560 
WP4_8  4,00  1  0,732  2,735  1579 
WP4_9  4,00  7  0,732  2,735  1579 
 
Como as amostras aqui ensaiadas, juntamente com as do ensaio MIP, possuem pequenas 
dimensões, o seu peso, durante todas as fases do ensaio, é medido com sensibilidades de 
±0,0001gf numa balança inserida num compartimento com temperatura controlada e protegida 
de diferenciais de pressão. 
A menor variabilidade da SWCC com o índice de vazios para altas sucções (>2MPa) influenciou 
a escolha dos provetes apresentados no Quadro 5.4. Enquanto para o ensaio MIP foi 
necessário estabelecer um campo de curvas de retenção, para os ensaios com o WP4, foi 
suficiente a realização de um ensaio por mistura, reduzindo substancialmente o número de 
provetes apresentados no  Quadro 4.9. À semelhança do ensaio MIP, os resultados aqui 
apresentados são também integrados com o programa experimental do Capítulo 7. 
 




5.2.4.1 Curva de retenção em função do teor em cimento 
Na descrição dos procedimentos de ensaio (Ponto 5.2.3) foi referida a análise de um ciclo de 
secagem seguido de um ciclo de molhagem. As SWCCs determinadas a partir do ensaio MIP 
referem-se exclusivamente a ciclos de secagem na fase de intrusão de mercúrio. Com efeito, os 
ciclos de secagem, calculados a partir do ensaio WP4, funcionam como um complemento a 
altas sucções das curvas de retenção calculadas na fase de intrusão do ensaio MIP. Tal como 
anteriormente referido, o equipamento WP4 cobre uma gama de sucções que se inicia 2MPa e 
se estende até 60MPa. Já as SWCCs aferidas pelo equipamento MIP cobrem uma gama de 
sucções entre aproximadamente 1kPa e 1MPa. 
Como a curva de retenção para altas sucções não é sensível a e (Romero et al., 2011), a 
abordagem que se propõe pode ser realizada para índices de vazios distintos. 
Os provetes utilizados na análise das variações das curvas de retenção em função do teor em 
cimento foram WP4_1, WP4_2, WP4_3, WP4_4 e WP4_5. A Figura 5.19 ilustra os ciclos de 
secagem calculados em função dos provetes. 
 
Figura 5.19 – Variação das curvas de retenção em função de c em ciclo de secagem. 
 
Denota-se como evidente a influência do teor em cimento na curva de retenção dos provetes 
ensaiados. Existe um assinalável aumento de capacidade do solo em reter a água com o 
aumento do teor em cimento. No entanto, a taxa de influência vai perdendo cadência para os 
valores de c mais elevados. O ganho de sucção é notável para c=2% (WP4_2) face ao provete 
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com c=0% (WP4_1), porém, as diferenças da capacidade de retenção em ciclos de secagem 
dos provetes WP4_4 e WP4_5 são já dificilmente diferenciáveis. A mesma análise é efetuada 
na Figura 5.20 para os mesmos provetes em condições de molhagem. 
 
Figura 5.20 – Variação das curvas de retenção em função de c em ciclo de molhagem. 
 
Apesar de se verificarem essencialmente as mesmas características referidas para os ciclos de 
secagem, os ciclos de molhagem apresentam relativa maior dispersão. Há uma altura em que o 
provete c=2% (WP4_2) ultrapassa inclusive a capacidade de retenção dos provetes com 
maiores teores em cimento. Este facto não é consistente com os restantes resultados dos 
ensaios e, mais uma vez, coloca em causa os resultados obtidos pelo equipamento WP4 para 
baixos níveis de s. 
A Figura 5.21 apresenta os ciclos de molhagem e secagem sobrepostos para os provetes 
WP4_1 e WP4_5, respeitantes a teores em cimento de 0% e 7%, respetivamente. 





Figura 5.21 – Ciclo de secagem e molhagem para os provetes WP4_1 e WP4_5 (vide Quadro 5.4). 
 
Concomitantemente às observações prestadas anteriormente, verifica-se um aumento 
acrescido do comportamento histerético dos ciclos em função do aumento do teor em cimento. 
Este fenómeno exige uma correção das SWCCs, que varia em função do tipo de solo e dos 
autores que a propõem. Como as correções citadas incidem essencialmente nos ciclos de 
molhagem, e como os mesmos não foram objeto de análise durante esta investigação, não foi 
estudada a adequação de cada método aos resultados obtidos. Permanece a apresentação dos 
resultados para uma futura análise mais detalhada. 
 
5.2.4.2 Curva de retenção em função do tempo de cura 
O estudo da evolução da curva de retenção em função do tempo de cura possui algumas 
especificidades devido às características dos procedimentos de ensaio. Cada ponto de medição 
(v.g. Figura 5.21) representa um período de 24 horas de estabilização. Com efeito, se o objeto 
de estudo for a curva de retenção para um dia de cura, apenas o primeiro ponto adquirido 
perfaz as condições exigidas. Tendo em consideração que a análise completa de um ciclo de 
secagem/molhagem corresponde a aproximadamente 30 pontos adquiridos, o estudo da curva 
de retenção inicia-se para um determinado período de cura e termina com outro bastante 
diferente. Esta diferença, entre o estado inicial e final, é tão mais gravosa quanto menor for o 
tempo de cura inicial onde é realizada a primeira medição. 
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Optou-se por organizar dois grupos de provetes com os mesmos tempos de cura mas 
ensaiados com velocidades diferentes. Os provetes WP4_6 e WP4_7 possuem 1 e 7 dias de 
cura na medição inicial, respetivamente, e foram ensaiados em condições normais (um ponto 
de medição por dia). Por outro lado, os provetes WP4_8 e WP4_9 possuem na mesma 1 e 7 
dias de cura na medição inicial, respetivamente, mas foram ensaiados através de 5 a 6 
medições diárias. Enquanto o primeiro grupo de provetes encerra grandes inconsistências no 
tempo de cura, os resultados do segundo grupo podem ser criticados pela ausência de período 
de estabilização/uniformização da humidade relativa por todo o infinitésimo de volume da 
amostra. A Figura 5.22 ilustra os resultados conseguidos pela análise descrita. 
 
Figura 5.22 – Ciclo de secagem e molhagem para os provetes WP4_6 a WP4_9 (vide Quadro 5.4). 
 
Infelizmente, os resultados apresentados na Figura 5.22 não permitem retirar conclusões 
sustentadas acerca da variação da SWCCs em altas sucções em função do tempo de cura. No 
entanto, a constatação da menor capacidade de reter água dos provetes WP4_8 e WP4_9 
sugere que o segundo método, escolhido para a intentada análise, é portador de melhores 
resultados. 
 
5.2.4.3 Sobreposição das curvas de retenção entre os ensaios MIP e WP4 
Tal como diversas vezes referido, os ensaios MIP cobrem uma gama de sucção compreendida 
entre 1kPa e 1000kPa. Por sua vez, os ensaios realizados com o recurso ao psicrómetro de 




ponto de orvalho (WP4) estão inseridos na gama de sucções [2MPa; 60MPa]. Com efeito, 
existe uma banda de sucções que não pode ser analisada com as técnicas referidas (1MPa e 
2MPa). Cardoso et al. (2007) referem que o leque de sucções em falta pode ser diretamente 
interpolado. 
A interpolação e respetiva posição na curva de retenção servem, não só para reconstruir a 
SWCC, como também para validar os resultados obtidos através do ensaio MIP. As dimensões 
dos provetes, impostas pelo equipamento, resultam muitas vezes na imposição de falta de 
representatividade nas amostras pelo seu tamanho reduzido. Se for graficamente detetada uma 
boa continuidade da curva entre ambos equipamentos (MIP e WP4), estão parcialmente 
resolvidas as dúvidas acerca da correspondência da amostra utilizada às condições reais do 
solo (provetes). 
A Figura 5.23 ilustra as curvas de retenção para cada mistura, obtidas pelas técnicas descritas 
e a zona de interpolação para um período de cura de 28 dias. 
  






Figura 5.23 – Curvas de retenção sobrepostas para os diferentes teores em cimento: a) c=0%; b) c=2%; c) c=4%; d) 
c=5%; e) c=7%. 
 




A continuidade entre os segmentos lineares-logarítmicos das curvas apresentadas na Figura 
5.23 é a resposta parcial às dúvidas relativas à representatividade dos provetes do ensaio MIP. 
Como para todos os casos da Figura 5.23 é possível desenhar uma interpolação de uma função 
suave (non stiff function), constata-se um bom complemento entre as duas técnicas de 
apuramento das curvas de sucção (SWCC). 
 
5.3 Microscopia e digitalização por emissão de campo de eletrões (FESEM) 
5.3.1 Objetivos do ensaio 
A visualização de determinado fenómeno representa grande parte da prova da sua existência. 
Relativamente à mecânica dos solos, as primeiras teorias do estado residual das argilas, 
apontavam para um alinhamento de partículas no plano de corte para justificar a diminuição de 
resistência após o estado último. Apenas anos mais tarde, com o desenvolvimento tecnológico, 
os pressupostos conjeturados foram sustentados através da visualização do plano de corte com 
superfície laminar. Apenas com o recurso à microscopia foi possível verificar visualmente as 
considerações consagradas nos dias de hoje (Atkinson, 2008). 
A incorporação da análise de imagem por campo de eletrões na dissertação tem como objetivo 
verificar visualmente o comportamento do esqueleto sólido do solo-cimento na alteração de 
uma das variáveis em estudo, preferencialmente mantendo todas as restantes constantes. As 
três variáveis-chave são o índice de vazios (e), o teor em cimento (c) e o teor em água (w). 
Infelizmente, para a correta aplicação do microscópio utilizado exige-se que as amostras 
estejam completamente secas, não sendo por isso possível o estudo imagético e altamente 
ampliado das alterações que a mudança de w provoca na estrutura do solo. 
Adicionalmente ao estudo de c e e, foi anexado o estudo da microestrutura em função do tempo 
de cura. Finalmente, o estudo da imagem por campo de eletrões é complementado com a 
análise de provetes semelhantes, submetidos a ensaios de compressão sob estado de tensão 
isotrópico e anisotrópico, revelando interessantes conclusões. 
 
5.3.2 Princípios da técnica e descrição do equipamento 
A microscopia por emissão de campo de eletrões (FESEM) é uma das mais recentes técnicas 
de análise qualitativa dos arranjos e agregações de partículas (Romero & Simms, 2008). 
FESEM é um tipo especial de microscópio de varrimento de eletrões que não necessita de 
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recobrimento de provetes com material condutor, o que em teoria permitiria o varrimento de 
provetes em condições não-secas. No entanto, a utilização de recobrimentos condutores 
permite uma maior ampliação e possibilita imagens como as que são ilustradas neste ponto. 
Apesar desta limitação, o FESEM representa um grande avanço face ao convencional SEM. A 
Figura 5.24 ilustra a secção transversal do equipamento utilizado. 
 
Figura 5.24 – Secção transversal esquemática de um equipamento FESEM (Danilatos, 1993). 
 
Como pode ser observado na Figura 5.24, a célula do provete está a uma pressão ligeiramente 
superior (pressão atmosférica mais 3kPa) e é separada dos restantes compartimentos em 
vácuo. É esperado que o vácuo se difunda de um nível para o outro através de pequenos 
orifícios, permitindo uma pressão de 10-5kPa na câmara que acolhe as amostras. 
O FESEM está equipado com um detetor gasoso de eletrões secundário (GSED), para 
produção de imagens de superfície baseadas no princípio da ionização de gás, permitindo a 
imagem de materiais não condutores. A descrição completa e aprofundada do equipamento 
pode ser encontrada em Romero & Simms (2008). 
 
5.3.3 Preparação dos provetes 
Para o ensaio FESEM foram preparados provetes utilizando a mesma técnica dos ensaios MIP 
(vide 5.1.2). Houve uma ligeira diferença relativamente à análise da microestrutura após as 
compressões aniso e isotrópicas. Os provetes visados foram diretamente talhados de outros 




provetes onde foi aplicada uma compressão. Nestes dois casos, e ao contrário dos restantes, 
os provetes possuíam 30/31 dias de cura e não os habituais 28. Para além disto, não houve 
qualquer diferença em relação às práticas citadas no Ponto 5.1.2. 
Tem-se como objetivo do ponto presente a análise microscópica da variação qualitativa da 
estrutura do solo-cimento, em função do teor em cimento, porosidade, tempo de cura e estado 
de tensão. Para o estudo supracitado, selecionaram-se alguns provetes que estão expostos no 
Quadro 5.5, que representa uma redução do Quadro 4.9. 
Quadro 5.5 – Principais características dos provetes utilizados na análise FESEM. 
Provete  Cimento (%)  Dias de cura  Índice de vazios  Gs  ρd (kg/m3)
MIP4  0  28  0,378  2,720  1974 
MIP5  2,00  28  0,601  2,727  1703 
MIP7  2,00  28  0,373  2,727  1986 
MIP8  4,00  28  0,771  2,735  1544 
MIP11  5,00  28  0,544  2,738  1773 
MIP12  5,00  28  0,457  2,738  1879 
MIP13  5,00  28  0,511  2,738  1812 
MIP14  7,00  28  0,645  2,745  1669 
MIP17  7,00  7  0,650  2,745  1664 
MIP18  7,00  1  0,651  2,745  1664 
 
Tal como referido, os provetes analisados em campo de eletrões são os do Quadro 4.9. O 
critério que ditou a escolha dos mesmos visou a validação qualitativa das PSDs quantitativas, 
fornecidas pela aplicação da técnica MIP, do maior número de misturas possível. Os provetes 
apresentados no Quadro 5.5 permitem a avaliação eletrónica das alterações induzidas às 
misturas pelo volume ou contéudo de cimento, tempo de cura e índice de vazios. Se cada uma 
destas alterações estruturais for detetada simultaneamente no ensaio MIP e FESEM de forma 
quantitativa e qualitativa, respetivamente, os resultados provenientes do ensaio MIP – e 
consequentemente as análises e comentários efetuados – ficam validados. A verificação de 
simultaneidade fornece robustez, não só à aplicação da técnica MIP, como também à 
integração dos seus resultados com os ensaios isotrópicos apresentados no Capítulo 7. 
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5.3.4 Correspondência entre os ensaios MIP e FESEM 
A complementação de resultados de ensaio recorrendo à imagem microscópica não representa 
uma novidade na geotecnia [v.g. Baker et al. (1995), Komine & Ogata (1996, 1999), Romero 
(1999), Watt el al. (2000), Buckman et al. (2000), Villar & Lloret (2001), Montes-H (2002) e 
Viana da Fonseca (2003)]. O presente capítulo destaca a importância da microestrutura nas 
propriedades do solo relatadas por Viana da Fonseca (1988, 2006) e efetua um foco nas 
técnicas microestruturais (MIP e FESEM). Ambos os ensaios foram utilizados para relatar 
inferências quantitativas e qualitativas sobre o comportamento dos solos (SWCC, PSD, 
evolução do índice de vazios, interação entre macro e micro estrutura). Adicionalmente, estas 
duas técnicas complementares podem responder a algumas das questões levantadas acerca 
das distribuições de poros dominantes (PSD) medidas pelo ensaio MIP. 
Retomando os provetes apresentados no Quadro 5.5, o processo de diminuição de volume 
permitiu a construção de dois provetes separados com características muito semelhantes. Com 
efeito, é possível intentar um paralelismo direto entre o resultado base do ensaio MIP (PSD), 
tentando identificar imageticamente as famílias com diâmetros de poros (d) correspondentes 
aos picos da função PSD. A Figura 5.25 ilustra o procedimento citado. Salienta-se ainda que 
este tipo de análise tem uma componente subjetiva forte, havendo não raras vezes lugar a 
opiniões/conclusões dissonantes. Como o equipamento FESEM tem uma utilização frequente, 
foi necessário escolher apenas algumas amostras na verificação do paralelismo entre os 
ensaios MIP e FESEM. Os provetes escolhidos foram os MIP4, MIP5, MIP7, MIP8, MIP11, 
MIP12, MIP13, MIP14, MIP17 e MIP18 (vide Quadro 4.9). 
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Figura 5.25 – Análise comparativa entre os ensaios MIP e FESEM. 
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O exame da Figura 5.25 permite concluir que as PSDs medidas através do ensaio MIP são 
verificadas pelas imagens FESEM. Este facto valida não só as PSDs das várias misturas de 
solo e solo-cimento, como também as medições indiretas realizadas através da técnica MIP, 
como a SWCC e a quantificação de emicro e emacro. À exceção do MIP13, todos os restantes 
provetes têm os seus resultados validados através da abordagem representada na Figura 5.25. 
Os apresentados representam incursões iniciais na análise quantitativa e qualitativa da 
microestrutura do solo-cimento, onde a imagem nasce como um instrumento poderoso e 
realista no entendimento do comportamento do esqueleto. A imagem apresenta, por isso, uma 
validação fidedigna na homogeneização das técnicas de formulação de modelos constitutivos 
de escala variável (Romero & Simms, 2008). 
Um dos objetivos mais importantes da investigação microestrutural é a correlação quantitativa 
entre as características microestruturais e as propriedades macroestruturais. O progresso 
tecnológico que se avizinha deve encaminhar os modelos constitutivos no aproveitamento das 
características das PSDs dos solos sob efeitos de tensão (à semelhança do que é abordado no 
Ponto 5.1.5) para refinar os seus resultados. Melhores suportes de integração (aplicada por 
exemplo à metodologia apresentada no Ponto 4.4) contribuirão nesse mesmo sentido. 
 
5.3.5 Parâmetros que influenciam a imagem obtida 
5.3.5.1 Variação com a quantidade de cimento 
Para apreciação qualitativa da microestrutura recorrendo ao ensaio FESEM, destacam-se os 
provetes MIP4, MIP5, MIP8, MIP11 e MIP14. A escolha dos provetes citados justifica-se pela 
proximidade dos índices de vazios e tempo de cura. Foram experimentados provetes com c=0% 
com maiores índices de vazios, mas por diversas vezes foi verificada a desintegração da 
amostra depois de seca. 
Na avaliação da PSD em função de c (vide Ponto 5.1.5.2) conclui-se a existência de três zonas 
de comportamento distintas: 
 Uma zona da PSD (>1μm) que não é influenciada pelo cimento; 
 Um intervalo de distribuição (10nm – 100nm) que é diretamente influenciado pela 
quantidade de cimento; 
 Uma remanescente zona intermédia (100nm – 1μm) que é indiretamente afetada pela 
adição de cimento, resultado da redistribuição de poros (mantendo o e total). 
Na avaliação direta de emicro (vide Ponto 5.1.5.5) conclui-se uma tendência linear do aumento da 
micro porosidade em função do teor em cimento. 




Como resultado das análises quantitativas realizadas, devem ser observadas tendências 
qualitativas que apontem no mesmo sentido. A Figura 5.26 apresenta a seleção de imagens 





Figura 5.26 – Imagem FESEM do solo sem cimento: a) micas e caulinite depositadas num grão de quartzo; b) 
pormenor de caulinite depositada num grão de mica. 
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A definição mineralógica é conseguida através de um processo de identificação de frequência 
de radiação após a incidência de eletrões (e.g. FT) que resultam em espectros como o 
apresentado na Figura 5.27. 
 
Figura 5.27 – Espectro mineralógico de uma transformada a uma imagem FESEM tipificada. 
 
Através de publicações consagradas na literatura (e.g. Swayze & Clark, 1995), é exequível 
estabelecer correlações entre os minerais e os elementos químicos apresentados na Figura 
5.27. 
A Figura 5.26b denota partículas de muito pequenas dimensões (caulinite), que tendem a ser 
confundidas com as, também pequenas, partículas de cimento. A visualização da Figura 5.28 
permite a distinção entre os grãos mais pequenos quando comparada à Figura 5.26b. 
 
Figura 5.28 – Pormenor muito ampliado de um provete de solo-cimento. 
 




A ampliação de 30000 vezes aplicada à Figura 5.28 não permite uma grande resolução, mas 
possibilita a perceção do efeito do cimento na porosidade. Pode ser observada, no canto 
superior direito da Figura 5.28, a existência de um padrão de poros não verificado na Figura 
5.26, caracterizado por uma espécie de “fitas” achatadas, dispostas de uma forma 
aparentemente aleatória, umas em cima das outras. Essa família, nasce não só pela adição de 
cimento, como também dos 28 dias de cura. Desta forma, o incremento de micro porosidade 
face aos provetes sem cimento é também justificado. 
Dispondo várias imagens para diferentes teores em cimento procuraram-se indícios do aumento 
linear da densidade da nova família (“fitas”) de poros identificada. A Figura 5.29 mostra a 
evolução da microestrutura do solo-cimento em função do aumento de c e para ampliações 





Figura 5.29 – Evolução da microestrutura em função de c: a) c=2%; b) c=4%; c) c=5%; d) c=7%. 
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A diferença na microestrutura dos provetes com c variando entre [4%; 7%] é bem demarcada. 
Verifica-se um aumento da família de partículas (“fitas”), assumidas como cimento, identificada 
na Figura 5.28, em função da quantidade de cimento no interior do solo. Inversamente, o 
provete MIP5 (c=2%, Figura 5.29a) aparenta níveis de cimentação semelhantes às do provete 
MIP14 (c=7%, Figura 5.29d). Este fenómeno pode ser justificado pela elevada dispersão da 
concentração do cimento. Enquanto os provetes com c = 4%, 5%, e 7% se encontram numa 
zona de depósito semelhante, o provete c=2% permanece numa zona de depósito do cimento 
privilegiada. Amaral et al. (2012a), através das suas análises microscópicas por SEM, referem 
que o cimento deposita-se preferencialmente nas zonas fronteiriças dos grãos de quartzo. Esta 
constatação explica portanto algumas das inconsistências qualitativas patenteadas pela Figura 
5.29. 
Concluindo o presente ponto, não pode ser reconhecida por imagem a variação linear da micro 
porosidade em função de c, mas pode ser provada a influência direta da quantidade de cimento 
na microestrutura do solo. 
 
5.3.5.2 Variação com o índice de vazios 
Da análise efetuada no Ponto 5.1.5.1, retira-se como principal conclusão que a redução do 
índice de vazios através de uma variação do estado de tensão influi direta e unicamente no 
índice de vazios macro (emacro). Adicionalmente, ficou provado que a redução de e faz com que 
a PSD do solo-cimento caminhe progressivamente para uma distribuição de poros monomodal. 
Por sua vez, concluiu-se no Ponto 5.1.5.4 que existe alguma influência do cimento no índice de 
vazios não penetrado (enp) que, por limitação do equipamento e tecnologia, não pôde ser 
verificada em imagem. Esta consideração remete a análise da variação imagética, em função 
da evolução de e, exclusivamente para as porosidades maiores, não sendo necessárias 
grandes ampliações para a efetuar. 
As implicações microestruturais do índice de vazios foram estudadas recorrendo aos provetes 
MIP11, MIP12 e MIP13, que possuem teores em cimento e períodos de cura idênticos. Por se 
tratar de ampliações de imagem comuns, o simples estudo da correspondência entre as PSDs e 
as famílias de poros dominantes (vide Figura 5.25) é suficiente para validar as considerações 
efetuadas quer no Ponto 5.1.5.1, como no Ponto 5.1.5.4. 
A análise da Figura 5.25 permite conluir a existência de uma relação indissociável entre emacro e 
e, o que corrobora uma vez mais a justificação da apelidada zona de transição apresentada nos 
pontos supracitados. 




5.3.5.3 Variação com o tempo de cura 
Como já referido diversas vezes ao longo desta dissertação, a análise detalhada dos efeitos 
mecânicos no solo-cimento em função do tempo de cura sai fora do âmbito da investigação. No 
entanto, como foram encontrados indícios de que se pode isolar esta variável-chave, algumas 
considerações sobre o tema são aqui apresentadas. 
As conclusões retiradas no Ponto 5.1.5.3 apontam para uma influência do tempo de cura na 
microestrutura semelhante à influência do aumento da quantidade de cimento e por isso são 
necessários procedimentos semelhantes aos apresentados no Ponto 5.3.5.1. Foram escolhidos 
os provetes MIP14, MIP17 e MIP18, que possuem e e c semelhantes. O teor em cimento de 7% 
ajuda ao melhor discernimento visual da influência do tempo de cura na microestrutura do solo. 
No Ponto 5.1.5.6 concluiu-se que alguns dos desvios apresentados nas trajetórias dos provetes 
com diferentes dias de cura se devem essencialmente às porções enp, que variam com c e, 
consequentemente, com o tempo de cura. À semelhança do que foi descrito no Ponto 5.3.5.2, 
esta circunstância não pode ser visualmente verificada com recurso ao FESEM por limitação do 
equipamento e tecnologia. 
Procura-se no estudo de imagem por campo de eletrões encontrar vestígios microscópicos do 
processo de cura que permitam realizar análises mais detalhadas. A Figura 5.30 apresenta uma 
forte ampliação de pormenores que subentendem a presença de cimento nos diferentes 
estados de cura. 












Figura 5.30 – Evolução da microestrutura em função do tempo de cura: a) 1 dia; b) 7 dias; c) 28 dias. 
 
A Figura 5.30 evidencia três aspetos importantes: 
 Há uma clara evolução da matriz microestrutural do solo-cimento em função do tempo 
de cura; 
 A evolução da matriz microestrutural do solo-cimento acarreta um aumento da micro 
porosidade; 
 O processo de cura dá-se principalmente nos contactos entre partículas. 
Em relação à primeira observação supra listada, a Figura 5.30 demonstra que as partículas de 
cimento recém-hidratadas tendem a sofrer o processo de cura acopladas a outros grãos de 
cimento previamente hidratados. Quando uma partícula de cimento encontra água, sofre um 
aumento de volume e ganha rigidez. Esse aumento de volume apenas é constatado pela 
pulverização das partículas hidratadas, uma vez que se revela difícil a localização de um grão 
de cimento isolado antes de hidratar. Por outro lado, comparando a Figura 5.26 com a Figura 
5.30a, é possível identificar um produto da hidratação do cimento simplificadamente apelidado 
de “grão de cimento hidratado” (vide Figura 5.30a). 
Relativamente à segunda observação, a tendência da evolução da micro porosidade com o 
tempo de cura é também estudada com recurso ao ensaio MIP (vide Ponto 5.1.5.3), fica bem 
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sustentada pela sequência da Figura 5.30. O aumento de volume e de resistência que o 
cimento tem após a hidratação não permite a reorganização das partículas. Adicionalmente, a 
sua orientação aleatória e isotrópica gera matrizes finas de esqueleto sólido muito poroso (vide 
Figura 5.30b). Consequentemente, a translação proposta entre as Eqs. (5.13) e (5.14), que 
explicam a evolução da micro porosidade em função da quantidade de cimento, mantém-se 
justificada pelo fenómeno de cura. 
O fenómeno associado ao processo de cura verifica-se principalmente junto aos contactos entre 
partículas e pode ser explicado pela cura dos provetes em condições não saturadas. Tal como 
comentado no Ponto 5.1.2, os provetes permanecem ambientalmente isolados durante 28 dias 
com um w equivalente ao teor em água ótimo do ensaio Proctor Modificado (wopt). Devido às 
tensões no diafragma contrátil e consequente formação de meniscos, a maior parte da água no 
interior dos provetes encontra-se nas ligações entre partículas. Com efeito, apenas o cimento 
que se encontra na proximidade da água (v.g. ligações interpartículas) tem a possibilidade de 
hidratar, dando oportunidade à formação da matriz identificada na Figura 5.30c. 
 
5.3.5.4 Imagem antes e depois de uma compressão uniaxial 
A avaliação visual aprofundada de um provete antes e depois de ser submetido à compressão 
uniaxial sai fora do âmbito da dissertação. No entanto, expõem-se algumas imagens de carácter 
relevante. São esperadas fortes modificações na orientação das partículas de um provete 
depois de o mesmo ser submetido à compressão uniaxial. Adicionalmente, a verificação deste 
comportamento reforça as conclusões retiradas através da análise efetuada com o equipamento 
FESEM. Um objetivo adicional consiste na identificação de direções preferenciais de fissuras e 
respetiva localização. A Figura 5.31 apresenta imagens de um provete com c=2% antes e 
depois de um carregamento uniaxial. 












Figura 5.31 – Evolução da microestrutura causada por um carregamento uniaxial: a) antes do carregamento; b) 
pormenor após carregamento; c) destaque das fissuras após carregamento. 
 
De facto, a aplicação de uma carga uniaxial num provete de solo-cimento provoca uma 
reorganização microestrutural das partículas (vide Figura 5.31b), alinhando-as segundo 
direções preferenciais. Porém, esse padrão comportamental apenas é detetável recorrendo a 
ampliações bastante elevadas. Apesar da evidente organização das partículas de forma 
estratificada, a informação da orientação relativa entre o carregamento e os estratos não foi 
devidamente identificada. 
As mesmas conclusões não podem ser efetuadas quando os provetes são analisados 
macroscopicamente. Apesar da fácil identificação de fissuras (vide Figura 5.31c) resultantes do 
carregamento, estas não possuem padrões claros de orientação ou localização. Pelo contrário, 
a Figura 5.31c transmite a sensação que as macrofissuras se propagam com direções 
aleatórias ao longo do provete. Por outro lado, conclui-se, uma vez mais, que as fissuras se 
propagam ao longo das fronteiras dos grãos mais graúdos, corroborando com as conclusões 
apresentadas por Amaral et al. (2012a). 
 




5.3.5.5 Imagem antes e depois de uma compressão isotrópica 
Inversamente ao estudo do ponto anterior espera-se que o efeito da compressão isotrópica 
reduza qualquer orientação preferencial das partículas, eventualmente imposta pelo processo 
de compactação (Viana da Fonseca et al., 2012c). Desta forma, uma ampliação semelhante à 
da Figura 5.31b, numa zona fronteiriça entre partículas, não deve detetar uma superfície 
estratificada. A Figura 5.32 ilustra o pormenor citado. 
 
Figura 5.32 – Evolução da microestrutura causada por um carregamento isotrópico. 
 
Comparativamente com a Figura 5.31b, uma orientação preferencial de partículas na Figura 
5.32 é mais difícil de determinar, o que conduz à conclusão que, enquanto o carregamento 
uniaxial agrava as condições da anisotropia inerente, através da alteração da sua fábrica, o 
carregamento isotrópico desfaz parcialmente essa fábrica. Estas conclusões estão de acordo 
com os resultados apresentados por Viana da Fonseca et al. (2012c). 
A análise das macrofissuras perspetiva-se como reveladora de um padrão consistente. Como é 
reconhecidamente sabido em geotecnia, um carregamento anisotrópico é mais exigente para o 
solo do que um carregamento isotrópico, onde não são aplicadas tensões de desvio. Com 
efeito, são esperadas alterações nos padrões de fissuras apresentados na Figura 5.31c. As 
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fissuras detetadas nos provetes de solo-cimento submetidos a um carregamento isotrópico são 
destacadas na Figura 5.33. 
 
Figura 5.33 – Evolução das fissuras macroscópicas causadas por um carregamento isotrópico. 
 
Comparativamente com o provete, carregado sob condições uniaxiais, denotou-se, no solo-
cimento da Figura 5.33, um padrão de fissuras relativamente distinto. O grau de fissuração foi 
ligeiramente inferior no carregamento isotrópico, denotando-se, porém, algumas fissuras 
causadas pela flexão de micas (vide Figura 5.33). Este comportamento não foi detetado no 
provete submetido à compressão uniaxial e pode ser explicado pelo diferencial de tensões nas 
duas direções principais de inércia. Supondo um provete cilíndrico carregado uniaxialmente ao 
longo do seu eixo de axissimetria, a diminuição de altura acarreta um aumento de diâmetro, 
permitindo a rotação das partículas laminares e, consequente, a estratificação numa orientação 
perpendicular à direção do tensor. Este fenómeno permite o alívio dos esforços de tensão 
nestas partículas, impedindo que estas fissurem. 
Inversamente, num carregamento isotrópico não existe lugar ao aumento de diâmetro. Com 
efeito, a rotação e o alívio de tensão estão impedidas. A constante diminuição de vazios em 
carregamento isotrópico acarreta um aumento das tensões entre partículas. Por sua vez, o 
contacto dos grãos de quartzo, aproximadamente esféricos (bastante mais rígidos e resistentes 
que os grãos laminares), com as micas, provoca a rotura das mesmas, resultando na imagem 




patenteada pela Figura 5.33. Uma vez mais, as conclusões aqui apresentadas estão de acordo 
com Viana da Fonseca et al. (2012c) e Amaral et al. (2012a).  
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CAPÍTULO 6.  ENSAIOS TRIAXIAIS MONOTÓNICOS 
SATURADOS DE ALTAS PRESSÕES 
 
Este capítulo foi desenvolvido numa perspetiva de continuidade dos trabalhos desenvolvidos 
por Rios (2011). O autor apresenta uma vasta gama de ensaios triaxiais monotónicos nas 
mesmas misturas de solo-cimento estudadas na presente dissertação em altas pressões (vide 
Ponto 2.7), permanecendo em falta o aprofundamento do comportamento das mesmas misturas 
em altas e médias pressões com vista a aplicar o modelo de Coop & Airey (2003). O 
complemento dos estudos em falta é proposto no conteúdo do presente capítulo. 
Para desenvolver um estudo cuidado das propriedades fundamentais da mecânica dos solos é 
necessário recorrer a ensaios de altas pressões (Rios, 2011). As pressões elevadas permitem 
uma melhor avaliação das tendências de deformação volumétrica do solo, com crescimento 
linear logarítmico (Cuccovillo & Coop, 1999). Concomitantemente, as altas pressões pretendem 
introduzir no solo uma gama alargada de níveis de desestruturação. 
 
6.1 Considerações iniciais 
O capítulo que agora se inicia é dedicado à análise do comportamento mecânico das misturas 
de solo-cimento sob carregamento triaxial monotónico de altas pressões em condições 
saturadas. Paralelamente, o estudo efetuado recorre a outros ensaios, nas mesmas condições, 
realizados por Rios (2011) e Rios et al. (2012), como por exemplo, a definição da linha de 
estado crítico (CSL) e linha normalmente consolidada (NCL) de cada provete. Na sua linha de 
investigação, os autores supracitados efetuam ensaios a altas e baixas pressões em condições 
drenadas e não drenadas, concluindo que os ensaios triaxiais drenados no solo-cimento são 
detentores de resultados mais consistentes por caminharem mais rapidamente para o regime 
de volume constante que os ensaios não drenados, embora desenvolvam localização de 
deformações mais facilmente. Com efeito, seguindo a mesma linha de investigação proposta 
por Rios (2011) e Rios et al. (2012), optou-se pela realização de ensaios em condições 
drenadas. 
Após uma breve descrição do programa experimental, equipamento e procedimentos de ensaio, 
é apresentado o universo de resultados. A primeira discussão incide na análise qualitativa das 
trajetórias tensão-deformação. Segue-se um resumo dos resultados apresentados por Rios 
(2011), realizando um paralelismo qualitativo acerca da viabilidade da sua sobreposição. 




A análise mais específica e detalhada acerca das envolventes de rotura e dilatância é efetuada 
recorrendo à normalização descrita no Ponto 2.7. Concomitante com os objetivos propostos por 
Rios (2011), a presente dissertação pretende contribuir para o esclarecimento das dúvidas 
ainda existentes sobre o comportamento mecânico da areia siltosa do Porto, bem graduada, 
artificialmente cimentada, sob esforços quase-estáticos no contexto dos estados críticos. 
 
6.2 Descrição do equipamento utilizado 
Uma das principais características de uma célula triaxial de altas pressões, face às suas 
homólogas de pressões intermédias, é a sua opacidade (vide Figura 6.1a). Para garantir a 
segurança estrutural do equipamento, a comummente utilizada célula de acrílico é substituída 
por um cilindro perfurado em aço inoxidável. Este fator impossibilita a visualização dos provetes 
e outros componentes no interior da câmara durante os diferentes estágios do ensaio triaxial. 
 
a) b) 
Figura 6.1 – Célula triaxial de altas pressões e componentes: a) pormenor da célula; b) atuador de pressão de fluido 
e ligações rígidas (tubos) para a câmara. 
 
A câmara apresentada na Figura 6.1 possui uma célula de carga interna, acoplada a um pistão 
independente, que não contacta diretamente com o provete nas fases de percolação, saturação 
e consolidação. Com efeito, é necessário aproximá-la do topo da amostra para proceder à fase 
de corte. Como a câmara utilizada não permite inspeção visual do seu interior, a descida do 
pistão representa uma fase crítica do ensaio, uma vez que a distância que separa os elementos 
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topo do provete e célula de carga, no final da consolidação, não pode ser visualmente 
inspecionada. Esta condicionante exige uma calibração mais cuidada do transdutor de 
deformação externo para que a confiança na aquisição compense a falta de inspeção visual que 
a opacidade da câmara implica. A selagem entre a envolvente da câmara e o pistão é realizada 
através de um o-ring de baixa fricção. 
O emprego de altas pressões, não só obriga a um revestimento em aço inoxidável da câmara 
triaxial, como também a utilização de tubos metálicos para passagem do fluido (vide Figura 
6.1b). Como se exigem características de maleabilidade ao tubo, optou-se por abandonar a 
solução em aço, adotando-se tubos em bronze devidamente dimensionados para as pressões 
exigidas. Quer a câmara como o atuador hidráulico (GDS®) apresentados na Figura 6.1 estão 
preparados para operar com água destilada que foi utilizada como agente incompressível de 
pressurização para aplicação da pressão de confinamento. 
A célula triaxial exposta na Figura 6.1a foi inicialmente concebida para impossibilitar a fase de 
percolação. O facto de se tratar de uma câmara de pressões [tensões de confinamento (σc) até 
10MPa], fez com que o fabricante (Imperial College of London) optasse pela não abertura de 
sulcos na placa de topo (localizada na parte superior de um provete depois de instalado) para 
reduzir a probabilidade de possíveis fluxos entre o interior do provete e o interior da câmara. 
Com efeito, a substituição da fase de percolação do provete deve ser, no entender do 
fabricante, realizada num procedimento anterior à sua instalação. Como a prática supracitada 
não é comum no LabGeo, optou-se por se efetuar uma ligeira alteração ao desenho inicial da 
câmara. Através de um furo extra na base da câmara e outro no topo do provete, gerou-se uma 
segunda interface entre o provete e o exterior da câmara. Essa interface foi devidamente 
conectada por um tubo incompressível de silicone (vide Figura 6.2), possibilitando, desta forma, 
a aproximação às restantes câmaras triaxiais existentes no LabGeo, que permitem a imposição 
de um fluxo de água no interior do provete. 





Figura 6.2 – Pormenor das alterações efetuadas à câmara triaxial de altas pressões do LabGeo (tubo e furos). 
 
O pedestal e topo (vide Figura 6.2), bem como toda a estrutura da célula, estão dimensionados 
para ensaiar provetes com um máximo de 70mm de diâmetro e 140mm de altura. 
A câmara triaxial apresentada na Figura 6.1 está ainda equipada com uma célula de carga 
submersível até 10MPa (σc), com uma capacidade de carga axial máxima de 100kN. A pressão 
no interior da célula (CP) é controlada pelo GDS® apresentado na Figura 6.1b. Por sua vez, a 
pressão de água no interior do provete (BP) é acionada pelo compressor de ar instalado no 
LabGeo (pressão máxima de 750kPa) ligado em paralelo com uma interface ar-água e um 
medidor de volume de passo reversível com 100ml de capacidade (vide Figura 6.3a). Para obter 
leituras de pressão fidedignas, em cada ligação da câmara triaxial ao exterior foi instalado em 
série um transdutor de pressão (vide Figura 6.3b), com capacidade de monitorização de 
pressões até 10MPa. Relativamente à monitorização das deformações, este equipamento 
permite a instalação de 2 LVDTs axiais internos e 1 LVDT radial interno (vide Figura 6.3c), com 
capacidade de deteção de movimentos absolutos até 10mm e 1 LVDT externo (vide Figura 
6.3b) com uma gama de 25mm. 
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a) b) c) 
Figura 6.3 – Instrumentação associada à câmara triaxial de altas pressões do LabGeo: a) medidor de variação de 
volume; b) transdutor de pressão e deslocamento externo; c) LVDT axial e radial interno. 
 
A prensa que suporta o atuador é constituída por uma base, duas colunas roscadas na parte 
superior e um travão superior móvel que permite ajustar a sua posição através de um conjunto 
de porcas de ajuste. 
No travão superior móvel está montado um servo atuador de 10kN, com dimensões principais 
40×22mm2 e 50mm de curso, previsto para a realização de ensaios cíclicos. Para os ensaios 
monotónicos apresentados neste capítulo utilizou-se um servo atuador de 100kN montado na 
base da prensa, com dimensões principais 80×56mm2 e 50mm de curso. Ambos os servo 
atuadores estão equipados com transdutores de deslocamento magnetostrictivos MTS® série 
GH montados no seu interior e células de carga (de compressão e submersível no caso do 
atuador de 10kN e de tração/compressão no caso do atuador de 100kN). 
Existem ainda dois outros servo atuadores “especiais” que aplicam pressão em CP e BP. Trata-
se de um tipo de bomba de água servo comandada onde existe um atuador hidráulico como 
elemento motor que pressuriza uma câmara de água à pressão programada, incluindo 
solicitações cíclicas. Este atuador hidráulico é simétrico, tem dimensões principais 40×22mm2, 
100mm de curso e o feedback de pressão é proveniente de um transdutor de pressão 
localizado na base da câmara triaxial associado à respetiva grandeza a ser controlada (CP ou 




BP). Em ambos os casos, o sistema permite a pressurização até um máximo de 800kPa. No 
entanto, como estes servo atuadores não foram utilizados, não é estendida a sua descrição. 
A central hidráulica é baseada numa solução de bomba de êmbolos axiais de cilindrada variável 
e é controlada através do comando computorizado desde que devidamente ligado a uma 
alimentação trifásica adequada. 
O computador de controlo DualCore® possui uma placa gráfica adequada para suportar 
DirectX9® e duas cartas PCI de controlo e aquisição de dados. A aplicação de controlo do 
sistema é o software Dynatester® a operar em WindowsXP® e está configurado para as 
especificidades do sistema em termos de hardware. Existe um total de 32 canais de aquisição a 
16bit, dos quais 8 estão reservados para o funcionamento base do sistema. Em cada servo 
atuador estão disponíveis duas fichas de ligação de sete pinos para transdutores externos 
adicionais, onde apenas devem ser ligados sinais previamente amplificados em tensão 
(±10VDC, ±5VDC, 0-10VDC, 0-5VDC, …) e alimentados a 24VDC. A ficha disponibiliza a 
alimentação em 24VDC. As ligações das fichas Binder de sete pinos podem ser confirmadas 
em Amaral (2010). 
Um conjunto de 16 canais de aquisição está disponível no quadro elétrico de interface numa 
ficha do tipo Sub-D de 25 pinos. Novamente, os sinais de transdutores compatíveis devem ser 
previamente amplificados (10VDC, ±5VDC, 0-10VDC, 0-5VDC, …) e alimentados 
eletronicamente por uma fonte exterior. O quadro elétrico dispõe de um botão de emergência 
que permite parar o equipamento em caso de perigo iminente. 
 
6.3 Colocação da central hidráulica em funcionamento 
Durante a investigação foram perdidos ensaios devido à incorreta colocação da central 
hidráulica em funcionamento. Para minimizar semelhantes eventos futuros apresentam-se, no 
que se segue, algumas instruções sobre a correta ativação da central responsável pelo 
funcionamento dos atuadores. Para tal, devem ser observadas as seguintes condições: 
 A central hidráulica é fornecida com óleo hidráulico; Numa situação normal de operação, 
a central deve conter óleo até, pelo menos, metade do indicador visual que se encontra 
no respetivo depósito; O óleo a utilizar deve ser adequado para circuitos hidráulicos e do 
tipo ISO VG32; 
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 Adicionalmente, o estado e correta ligação das mangueiras hidráulicas e das cablagens 
elétricas de potência e comando devem ser verificados; 
 Os cabos elétricos existentes no quadro elétrico de interface, sentido de rotação do 
motor, especificidades de refrigeração e pressão de trabalho são descritos por Amaral 
(2010); 
 Para a obtenção de resultados estáveis, é adequado proceder ao arranque do sistema 
cerca de 15 minutos antes de realizar quaisquer ensaios; Isto permitirá uma 
estabilização da temperatura de todos os componentes eletrónicos e do óleo do circuito 
hidráulico minimizando pequenas flutuações, obviamente indesejadas; 
 Para evitar perigo de dano estrutural na central hidráulica, a mesma não deve ser 
acionada sem que primeiramente seja aberto o canal de fluido que permite a 
refrigeração do equipamento. 
Dada a dependência de todo o sistema de ensaio face ao seu computador de comando, este 
deverá manter-se dedicado apenas a essa tarefa e não ser utilizado para instalação de outro 
software ou realização de outras tarefas em simultâneo com o decorrer dos ensaios. Não 
devem ser instalados quaisquer dispositivos sem consulta prévia, pois poderão desconfigurar as 
cartas de comando e aquisição que se encontram instaladas no computador (e.g. drives de 
DVD, pen-drives, impressoras ou outros dispositivos com ligações USB). Adicionalmente, o 
software Dynatester® deve ser operado em modo offline para que não sejam solicitadas 
atualizações que possam comprometer o regular funcionamento do programa e aquisição de 
dados. 
Outras especificações, não menos importantes, acerca dos costumes de colocação em 
funcionamento no âmbito geotécnico estão descritas abaixo nos procedimentos de ensaio. 
 
6.4 Programa experimental 
6.4.1 Definição 
O programa de ensaios foi pensado com o objetivo de caracterizar a envolvente de resistência 
em estado crítico dos provetes de solo-cimento analisados ao longo da investigação. Rios 
(2011) divide as suas misturas com base no binómio vazios/cimento apresentado por Consoli et 
al. (2005, 2007) e expõem-nas segundo o Quadro 6.1. 
  













CV(2)  2,00  0,60  36 
CV(4)  4,00  0,75  36 
CV(5)  5,00  0,60  29 
CV(7)  7,00  0,65  29 
 
O mesmo autor constata que os provetes com índices semelhantes [η/(Vc/Vt)0,21] tendem para a 
mesma NCL quando comprimidos isotropicamente como prova a Figura 6.4. 
 
Figura 6.4 – Ensaio isotrópicos nas misturas de solo-cimento (adaptado de Rios, 2011). 
 
Rios (2011) analisa ainda a possibilidade de provetes com índices semelhantes, quando 
carregados monotonicamente, convergirem para a mesma CSL. Os resultados apresentados 
por Rios (2011) parecem indicar que o índice de Consoli et al. (2005, 2007) se aplica também à 
posição da CSL, no entanto, subsistem ainda algumas dúvidas relativamente à existência de 
uma única CSL (vide Figura 6.5). Se para altas pressões, a CSL parece ser única para um dado 
valor do rácio, isso não se verificou em baixas pressões. Por outro lado, em baixas pressões a 
CSL apresenta um menor declive do que em altas pressões indicando que, possivelmente, em 
escala logarítmica a CSL apresentará uma lei bilinear. 




Figura 6.5 – Ensaios de compressão triaxial monotónicos nos provetes de solo-cimento: a) η/(Vc/Vt)0,21=36; b) 
η/(Vc/Vt)0,21=29 (adaptado de Rios, 2011). 
 
Aplicando aos seus dados experimentais uma forma de normalização (através da NCL) 
semelhante à usada no modelo apresentado por Coop & Airey (2003), Rios (2011) verifica que 
não possui dados suficientes para fechar a superfície de cedência (vide Figura 6.6). 
 
Figura 6.6 – Resultados dos ensaios de corte dos provetes η/(Vc/Vt)0,21=29 normalizados para a NCL do solo sem 
cimento (Rios, 2011). 
 




Pela análise da Figura 6.6 é possível verificar que provetes com η/(Vc/Vt)0,21 análogo seguem 
trajetórias bastante semelhantes para as mesmas tensões efetivas de confinamento (σ’c). No 
entanto, dos trabalhos de Rios (2011) ficam por aprofundar as seguintes questões: 
 Estudo da mistura η/(Vc/Vt)0,21=36  para as mesmas condições apresentadas para a 
mistura η/(Vc/Vt)0,21=29; 
 Definição correta das envolventes de rotura para os diferentes η/(Vc/Vt)0,21; 
 Confirmação da unicidade da CSL em função de η/(Vc/Vt)0,21; 
 Verificação da independência da CSL com o teor em cimento e índice de vazios inicial. 
Adicionalmente, Coop & Airey (2003) apresentam quatro tipos de níveis de tensão média efetiva 
(p’), no início da fase de corte, para aplicação do seu modelo e que podem ser simplificados 
pela seguinte listagem: 
 Tipo I – p’ bastante abaixo da pressão de pré-consolidação aparente (p’y); 
 Tipo II – p’ imediatamente antes de p’y; 
 Tipo III – p’ imediatamente após de p’y; 
 Tipo IV – p’ bastante acima de p’y; 
As misturas com diferentes rácios possuem também diferentes NCL e p’y. 
Para responder aos pressupostos do modelo apresentado por Coop & Airey (2003), Rios (2011) 
estabelece o programa experimental apresentado no Quadro 6.2. Os ensaios que o autor 
publica estão assinalados com um “X”. 








I  II  III  IV 
CV(2)  2,00 
36  0,60  X  ‐  ‐  X 
CV(4)  4,00  0,75  X  ‐  ‐  X 
CV(5)  5,00 
29  0,60  X  ‐  X  X 
CV(7)  7,00  0,65  X  ‐  X  X 
 
Procedendo à análise do Quadro 6.2, observam-se os ensaios em falta no programa 
experimental traçado por Rios (2011). Com efeito, a presente dissertação propõe a realização 
de ensaios tipo II e III nas misturas de solo-cimento escolhidas de acordo com o Quadro 6.3. 
As curvas de compressão isotrópicas apresentadas na Figura 6.4 permitem o conhecimento da 
posição de p’y. Com efeito, é possível definir um p’ imediatamente antes e depois da pressão 
Capítulo 6. Ensaios triaxiais monotónicos saturados de altas pressões 
299 
de pré-consolidação aparente que estabelece a tensão efetiva de consolidação nos ensaios do 
tipo II. Estes valores estão apresentados no Quadro 6.3 em função do tipo de ensaio e provete. 












Salienta-se ainda que pelo programa experimental alinhavado (5 ensaios), não é esperada uma 
boa definição da envolvente de rotura, como seria de esperar para um plano de ensaios mais 
alargado. Não obstante, espera-se o cumprimento de todos os restantes objetivos listados neste 
ponto. O provete CV(5), previsto para a realização de um ensaio do tipo II, foi perdido por causa 
de um dano estrutural na célula de carga. 
 
6.4.2 Preparação dos provetes 
A preparação dos provetes utilizados para os ensaios triaxiais monotónicos de altas pressões é 
similar à dos procedimentos apresentados no Ponto 3.1.4. A principal diferença reside no 
diâmetro interno do compactador que, por sua vez, influencia as dimensões finais dos provetes. 
Todos os restantes procedimentos mantiveram-se inalterados e são resumidamente 
relembrados: 
 Determinação do teor em água higroscópico do solo no dia anterior à moldagem; 
 Mistura de água, solo e cimento para um w=12%; 
 c e w são calculados relativamente ao peso do solo seco; 
 Homogeneização da mistura seguida da sua divisão em três parcelas; 
 Compactação estática da mistura em três camadas com respetiva determinação de w da 
moldagem. 
O cimento utilizado na mistura é também descrito no Ponto 3.1 (CEM I 52,5 R) e a água 
utilizada proveio da rede de abastecimento público. 
Contrariamente às intenções de moldagem apresentadas no Ponto 3.1.4, que visam a 
compactação de provetes com 100mm de altura e 50mm de diâmetro, os provetes ensaiados 
neste capítulo foram compactados para 140mm de altura e 70mm de diâmetro. No entanto, os 
critérios de conformidade e adequabilidade das amostras mantiveram-se inalterados. 




6.4.3 Correções relativas aos dados brutos 
Mostram-se, seguidamente, algumas correções de efeitos externos à avaliação das 
propriedades pretendidas utilizadas por Rios (2011). Como o principal objetivo consistiu no 
estabelecimento de uma correspondência entre os resultados apresentados pelo autor e a 
presente dissertação, foram utilizadas as mesmas correções praticadas por Rios (2011). A 
apresentação exaustiva da aplicabilidade de cada uma das correções é exposta nos trabalhos 
do autor. 
 
6.4.3.1 Alteração da área do provete 
Durante um carregamento, as dimensões iniciais de um provete cilíndrico (altura e diâmetro) 
vão sendo alteradas em função da própria carga e necessitam de ser corrigidas (Head, 1982). 
Segundo Rios (2011), as deformações envolvidas durante a saturação e consolidação são 
muito pequenas e por isso não necessitam de correção, pois a secção transversal dos provetes 
pode ser arrogada como inalterada. 
O mesmo não acontece na fase de corte. Quando os provetes são finalmente carregados nas 
suas três direções tendem a “embarrilar”. Para mitigar este efeito, a área atualizada (Aq, que 
varia em função de q) é dada pela seguinte expressão: 
 ܣ௤ ൌ ܣ௜ ൤1 െ ߝ௩1 െ ߝ௔൨ (6.1).
em que: Ai é a área inicial do provete. 
Salienta-se que εv e εa apresentados na Eq. (6.1) são valores atualizados. 
O fenómeno de embarrilamento destes provetes foi observado por Rios (2011), o que resultou 
na preterição de outros modelos corretivos de A0 apresentados por Head (1982). 
Por outro lado, quando se dá o desenvolvimento de uma localização de tensões, i.e., de um 
plano de rotura, Head (1982) sugere que a correção deve ser efetuada à tensão de desvio (qcorr) 
e não à área da secção transversal. Este procedimento (fs) envolve naturalmente a carga axial 
aplicada (P) e a área atualizada calculada pela Eq. (6.1). 
 ݍ௖௢௥௥ ൌ ௦݂ ܲܣ௤ (6.2).
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fs está relacionado com o ângulo de inclinação do plano de localização face a um plano vertical 
(θq) e é dado que seguinte equação: 
 ௦݂ ൌ 1 ൅ 0,06 ߠ௤ ߝ௙ (6.3).
em que:  εf é a deformação axial medida a partir do momento em que se forma a 
localização. 
A simplificação apresentada na Eq. (6.3) apenas é valida para θq compreendidos entre 25º e 35º 
e para εf não muito grandes (<15%). Como Rios (2011) verifica θq de aproximadamente 27º, 
espera-se que as condições de aplicabilidade da Eq. (6.3) sejam garantidas na existência de 
localizações. 
 
6.4.3.2 Efeito de membrana 
Rios (2011) implementou também uma correção do efeito de tensão de confinamento adicional, 
conferido pela membrana que envolve um provete instalado numa célula triaxial. A tensão que a 
membrana uniformemente exerce depende não só da sua rigidez, como também da própria 
deformação do provete. Para contornar este fenómeno, Henkel & Gilbert (1952) propõem uma 
expressão que visa corrigir q em função da membrana durante o embarrilamento do provete 
exposto nas condições do Ponto 6.4.3.1. 
 ݍ௖௢௥௥ ൌ ݍ െ ܥெ (6.4).
em que: CM é definido pela seguinte equação: 
 ܥெ ൌ 0,4 ܯ ߝ௔ ሺ1 െ ߝ௔ሻФ଴  (6.5).
em que: M é a rigidez da membrana medida num ensaio de tração simples ao longo do 
seu eixo longitudinal. 
De acordo com Head (1982), a correção apresentada na Eq. (6.4) é desnecessária e 
insignificante na maior parte dos casos. Em consonância com o autor citado, Rios (2011) não 
efetua as correções para os seus ensaios em provetes de solo-cimento, pois verifica muito 
pequenas deformações relativamente às resistências aferidas. Com efeito, as mesmas práticas 
são seguidas neste capítulo. 
Contudo, existem outras correções dos efeitos de membrana a considerar, como é o caso da 
resistência adicional que esta confere aquando do desenvolvimento de um plano de rotura num 




provete, criando localiazação de deformações. La Rochelle et al. (1988) propõem uma redução 
no q adquirido baseado na seguinte equação: 
 ݍ௖௢௥௥ ൌ ݍ െ ௖݂ (6.6).
em que: fc é definido pela seguinte equação: 
 
௖݂ ൌ 1,5 ߨ Ф௜ ඥܯ ݂Ф଴ ߜܣ௤  (6.7).
em que: δ é a diferença entre a deformação axial momentânea com a deformação axial 
medida aquando da localização; 
  f é dado pela seguinte equação: 
 ݂ ൌ ߪଷ tanሺ߶′ሻ (6.8).
Topa Gomes (2009) realiza uma análise ao módulo de rigidez (M) de membranas de latex com 
0,33mm de espessura, sendo que na presente investigação (tal como em Rios, 2011), foram 
utilizadas membranas idênticas em alguns dos ensaios realizados no LabGeo. Para um dos 
modelos de membrana com diâmetro de 70mm, Topa Gomes (2009) conclui um módulo de 
0,55N/mm. 
 
6.4.4 Procedimentos de ensaio 
Tal como referido no Ponto 6.3, existem algumas especificidades a ter em consideração na 
utilização da câmara de altas pressões do LabGeo, sendo que as mais importantes são as que 
se verificam após a instalação do provete na câmara. 
Após compactação e desmoldagem, os provetes de solo-cimento permaneceram em cura 
durante 26 dias em câmara húmida. Ao 26º dia foram removidos do compartimento e 
mergulhados em água durante mais 2 dias. Salienta-se que este procedimento apenas pôde ser 
efetuado para percentagens de cimento iguais ou superiores a 2%. No 28º dia de cura, os 
provetes foram instalados na câmara triaxial. 
As altas pressões aplicadas na célula obrigam à existência de um sistema de membranas 
pouco convencional. As interfaces provete-topo, provete-pedestal e pedras porosas são 
conhecidas pelas descontinuidades que apresentam na zona de interface com a membrana. A 
partir de um determinado nível de σ’c, a membrana começa a penetrar o espaço vazio do plano 
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da descontinuidade referido. Este fenómeno não só afeta as medições de deformação como, 
não raras vezes, compromete a continuidade do ensaio pela perfuração da própria membrana. 
Para o LabGeo, este acontecimento é particularmente crítico, uma vez que a BP máxima 
admissível situa-se em 750kPa, ou seja, um furo na membrana com CP superior ao valor 
indicado pode causar danos nos equipamentos, nomeadamente nos transdutores de pressão 
interna (BP), medidor de volume e reguladores de pressão. Abonatoriamente, o volume do 
atuador de CP (GDS®) possui um reservatório de fluido muito limitado, o que previne danos 
mais sérios dos transdutores. Não obstante, um furo na membrana implica a perda 
descontinuada de um ensaio e é portanto indesejável. De forma a minimizar as tensões 
localizadas nas interfaces, adotou-se um sistema de membranas com as seguintes 
características: 
 Duas argolas de PVC com espessura de 1mm e de diâmetro ajustável recobrindo os 
dois pares de interfaces (equipamento-pedra porosa e pedra porosa-provete); 
 Duas argolas de neopreno com 0,8mm de espessura recobrindo as duas argolas de 
PVC; 
 Uma membrana de neopreno com 0,8mm de espessura recobrindo o conjunto pedestal, 
topo, provete, argolas de PVC e argolas de neopreno; 
 Uma membrana de latex com 0,33mm de espessura para proteger o contacto direto 
entre o neopreno e a água. 
Salienta-se que a última membrana a colocar (latex) possui desenhadas as marcações que 
definem a futura posição da instrumentação interna [Head (1982) e Viana da Fonseca (1996)] 
sendo que a ancoragem dos suportes dos LVDTs através da utilização de pivots não é 
definitivamente recomendada em ensaios de altas pressões (Pineda, 2012). O procedimento 
usual neste tipo de ensaios baseia-se na colagem rígida dos suportes dos LVDTs. 
A completa vedação entre o provete e o exterior foi assegurada por um conjunto de 6 o-rings (3 
em cima e 3 em baixo). Após a colagem dos suportes, procedeu-se à instalação dos 3 LVDTs 
internos (1 radial e 2 axiais). Um elástico simples, colocado na parte superior dos transdutores 
axiais, impede os movimentos relativos no contacto com a membrana resultantes do peso do 
próprio LVDT. O resultado final é apresentado na Figura 6.7. 






Figura 6.7 – Pormenor do sistema de membrana e montagem da instrumentação interna: a) antes da solidificação da 
cola; b) depois da solidificação da cola. 
 
O LVDT radial (vide Figura 6.7a) foi o primeiro a ser colado. Uma mola e uma biela, colocadas 
opostamente, mantiveram o transdutor suspenso durante a secagem da cola e montagem dos 
LVDTs axiais. Para estes últimos, colou-se em primeiro lugar o suporte superior já com o LVDT 
acoplado e de seguida ajustou-se o suporte inferior para que a profundidade de penetração da 
patilha permanecesse na gama de funcionamento do transdutor. Esperou-se um pequeno 
intervalo de tempo para garantir a secagem da cola nas interfaces membrana-suporte e 
removeu-se a mola e a biela do LVDT radial (vide Figura 6.7b). 
Uma vez garantida a solidificação da cola (de alta resistência e impermeável), colocou-se o 
sistema de aquisição em funcionamento, fechou-se a câmara, vedando-a com um mecanismo 
de roscas e o-rings, e procedeu-se ao seu enchimento com água destilada provinda de um 
reservatório próprio para o abastecimento. A purga do ar numa câmara de altas pressões é 
extremamente importante. Grandes gradientes de pressão envolvem grandes quantidades de 
volume de água trocada entre o atuador de pressão e a célula triaxial. Como anteriormente 
referido, o volume do depósito de água de um GDS® é bastante limitado, e a incorreta remoção 
do ar do interior da câmara pode fazer com que este volume se esgote durante o ensaio, 
podendo obrigar não só a necessidade de reencher o equipamento como também a perda do 
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ensaio. Quer numa situação quer na outra, as trajetórias de tensão-deformação sofrem 
alterações bastante difíceis de corrigir. As interfaces ar-água são conhecidas por possuírem 
reservatórios consideravelmente maiores que os GDSs, pelo que a purga de BP é essencial 
para uma correta mediação das variações volumétricas e não para salvaguardar a integridade 
do equipamento. 
A fase de percolação foi iniciada aplicando um diferencial de pressão (CP-BP) de 20kPa com 
BP=10kPa na base do provete e BP=0kPa no topo do provete. Este gradiente de BP permitiu 
um fluxo de água ascendente, também provinda do tanque de desaeração, que foi interrompido 
quando o fluido extraído do topo do provete atingiu um volume maior ou igual a duas vezes o 
volume de vazios inicial do provete. A imposição de BP=10kPa no topo do provete interrompe o 
fluxo e finaliza a fase de percolação. A saturação apresentou-se como fase subsequente e foi 
conseguida através do aumento simultâneo de CP e BP com uma taxa de 30kPa/hora. A 
saturação foi terminada sob as condições CP=510kPa e BP=500kPa, considerada suficiente 
para uma correta saturação dos provetes. Seguiu-se a fase de consolidação isotrópica, com 
uma taxa de 0,1kPa/s até um CP=2500kPa para os ensaios do tipo II e CP=10000kPa para os 
ensaios do tipo III. É importante salientar que durante as três fases de ensaio descritas o pistão 
deve estar travado na sua posição mais exterior à câmara. Como a câmara não possui 
travamento para a saída do pistão, este pormenor impede os movimentos relativos entre a 
câmara e o pistão devido ao aumento de CP. Desta forma, os fluxos adicionais de água 
destilada, que compensam os supracitados movimentos relativos, são também impedidos. 
Foi durante a fase de corte que surgiram os detalhes mais importantes para a correta colocação 
do equipamento em funcionamento. Antes de acionar a célula hidráulica, é de extrema 
importância que o pistão não esteja em contacto com o batente superior da prensa. Cada vez 
que a unidade é acionada, o atuador percorre 1mm a 5mm. Este caminho, se o êmbolo tiver 
encostado ao batente, pode não ser suficiente para que o pistão toque no provete, mas 
promove um incremento bastante acentuado de CP, obviamente indesejável, incorrendo no 
risco de sobreconsolidar o provete ou ultrapassar as pressões dimensionadas para a célula 
triaxial. 
Ulteriormente à ligação da unidade hidráulica desceu-se o batente até que contactasse com o 
pistão. Devido às caraterísticas do equipamento e ao travamento anteriormente descrito, o 
pistão não se encontra em contacto com o topo do provete. Por este motivo, o mesmo foi 
descido recorrendo às porcas de ajuste. A introdução do pistão na câmara provoca um aumento 
de CP, sendo necessário baixar ligeiramente σ’c para evitar a sobreconsolidação dos provetes 
(note-se que as bombas hidráulicas dos GDS®s têm respostas automáticas relativamente 
lentas). O contacto entre o topo do provete e o pistão foi identificado pelo aumento de força 




medido pela célula de carga. Nessa altura retomou-se CP, previamente baixado, e esperou-se 
um período de tempo satisfatório para a estabilização das deformações. Após todo o 
procedimento descrito, deu-se início à fase de corte com uma velocidade de 0,01mm/minuto. 
Como refere Rios (2011), os ensaios drenados são portadores de resultados mais consistentes. 
Com efeito, os ensaios aqui apresentados foram realizados utilizando o pedestal como fronteira 
drenante e com BP=500kPa. 
 
6.4.5 Tratamento e análise dos resultados 
O processo de tratamento dos dados brutos e a explicação da monotonia de cálculo das 
diferentes variáveis generalistas estão descritos no Ponto 3.1.5.4. As variáveis associadas à 
avaliação do solo em estado crítico podem, por sua vez, ser encontradas no capítulo 
respeitante ao estado da arte. 
O Quadro 6.4 apresenta as principais características dos provetes ensaiados, medidas após a 
sua compactação. A sigla AP na designação dos provetes significa “altas pressões” e o 
algarismo percentual que se lhe segue define o seu teor em cimento. A numeração romana que 
finda a designação especifica o nível de σ’c no final da consolidação isotrópica. 




Ensaio  c (%)  Gs  w (%)  ρ (kg/m
3)  e 
AP_2%_II  II  2,00  2,727  12,34  1757  0,721 
AP_4%_II  II  4,00  2,735  16,50  1788  0,718 
AP_7%_II  II  7,00  2,745  12,56  1891  0,635 
AP_2%_III  III  2,00  2,727  12,65  1944  0,721 
AP_4%_III  III  4,00  2,735  12,21  1780  0,717 
 
Um ligeiro problema durante a moldagem do provete AP_4%_II fez como que este possuísse 
um w relativamente superior aos demais. Contudo, como o valor se encontra por excesso – não 
impedindo o normal processo de cura, e como anteriormente ao ensaio os provetes foram 
mergulhados em água – não foram encontradas razões para o seu não aproveitamento. 
Durante esta exposição são enunciados provetes ensaiados por Rios (2011). Para esses casos, 
a sigla “AP” na designação dos provetes é descartada. Estes passam apenas a ser apelidados 
pelo seu teor em cimento e tipo de ensaio, considerando à partida que os provetes com 2% e 
4% de cimento pertencem ao índice η/(Vc/Vt)0,21=36 e os provetes com 5% e 7% de cimento 
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pertencem ao índice η/(Vc/Vt)0,21=29. Com efeito, o provete com 4% de cimento ensaiado com 
pressões de consolidação do tipo II será designado como “4%_II”. Desta forma, a distinção 
entre os ensaios realizados nesta investigação e os resutados de Rios (2011) fica assegurada 
pela existência, ou não, da sigla “AP”. 
 
6.4.5.1 Trajetórias de compressão isotrópica 
A primeira análise às trajetórias de tensão remete para a Figura 6.4, onde são apresentadas as 
curvas de consolidação obtidas por Rios (2011). Para uma boa comparação entre os 
resultados, é conveniente que as trajetórias de compressão isotrópica, obtidas pela presente 
investigação, sejam aproximadamente colineares, no ramo normalmente consolidado, às 
anteriormente obtidas pelo autor. A Figura 6.8 expõe os resultados obtidos. A não introdução do 
provete AP_2%_II tem como objetivo facilitar a perceção da imagem. 
 
Figura 6.8 – Fase de consolidação isotrópica dos ensaios estáticos de altas pressões. 
 
Previsivelmente, os ensaios cujo final da fase de consolidação se encontra à esquerda da 
pressão de pré-consolidação não permitem a avaliação pretendida. Com efeito, apenas os 
ensaios de tipo III com η/(Vc/Vt)0,21=36 tendem para a mesma NCL. O Quadro 6.5 contrapõe os 
valores de N e λ encontrados em Rios (2011) e na presente investigação. 
  









A análise do Quadro 6.5 permite concluir uma muito boa reprodutibilidade entre os ensaios de 
altas pressões realizados no LabGeo e os realizados no Imperial College London (Rios, 2011). 
Para efeitos de normalização dos resultados (infra realizada) optou-se por manter as equações 
de Rios (2011), uma vez que estas são definidas para p’ mais elevados resultando numa melhor 
delimitação das mesmas. 
Através da Eq. (3.34) foi possível desenhar a NCL do solo sem cimento. Segundo Coop & Airey 
(2003), quando um solo estruturado permanece em regime elástico à direita da NCL do solo 
sem cimento pode concluir-se que possui características fortemente cimentadas (vide Figura 
2.43). Com efeito, a aplicação do modelo de solos estruturados fracamente cimentados, 
apresentado por Coop (2003) (vide Figura 2.44), foi abandonada. 
 
6.4.5.2 Trajetórias de compressão axial em célula triaxial 
Rios (2011) apresenta resultados de ensaios de corte (vide Figura 6.9) com trajetórias de 
compressão axial que apresentam uma resistência máxima, seguida de amolecimento, que se 
traduz num aumento da pressão neutra no ensaio não drenado. 




Figura 6.9 – Trajetórias de tensão obtidas por Rios (2011): a) tensão-deformação axial; b) pressão neutra- 
deformação axial (Rios, 2011). 
 
As características das trajetórias subjacentes à Figura 6.9, que indicam a existência de uma 
resistência de pico seguida de amolecimento devem-se, segundo Rios (2011), a uma incorreta 
medição da área do provete, uma vez que a força medida na célula de carga não apresentou 
qualquer pico. A mesma circunstância não foi verificada nas trajetórias conseguidas pela 
presente investigação. A Figura 6.10 apresenta os resultados obtidos para os provetes do 
Quadro 6.4. 
 
Figura 6.10 – Trajetórias tensão-deformação dos ensaios monotónicos de altas pressões. 
 




Ao contrário das observações realizadas para os ensaios apresentados na Figura 6.9, os 
provetes ensaiados para pressões de confinamento do tipo III não apresentaram resistência de 
pico, uma vez que tendo sido consolidados para estados correspondentes à NCL estão já 
parcialmente desestruturados. Adicionalmente, é interessante constatar que todos os ensaios 
do tipo II tenderam aproximadamente para a mesma tensão de rotura. Este facto é indicador de 
uma boa estabilização da força de rotura, ou seja, de uma correta aproximação ao estado 
crítico do solo. Como seria de esperar, o incremento de cimento conferiu, tal como mostra a 
Figura 6.10, um aumento da rigidez inicial, que se vai degradando com o aumento das 
deformações impostas. 
Por outro lado, não podem ser retiradas as mesmas conclusões para os provetes AP_2%_III e 
AP_4%_III. As suas trajetórias tensão-deformação caminham de forma dissidente e com uma 
variação de aproximadamente 3MPa a partir de 0,05 de deformação axial. Dado que ambos 
foram compactados para o mesmo índice η/(Vc/Vt)0,21 mas possuindo valores distintos, as suas 
diferenças podem não ser consistentes com os resultados apresentados por Rios (2011). No 
entanto, observando o Quadro 6.4, é possível verificar que ambos os provetes possuem um e 
de compactação muito próximo. Este facto revela um certo aumento do índice η/(Vc/Vt)0,21 para 
o provete AP_2%_III (η/(Vc/Vt)0,21=39) e uma redução do mesmo valor para o provete AP_4%_III 
(η/(Vc/Vt)0,21=36), que pode estar na origem dos diferentes comportamentos observados. 
A avaliação da evolução da deformação volumétrica em função de εa (vide Figura 6.11) 
corrobora as observações supra referidas. 
 
Figura 6.11 – Trajetórias deformação volumétrica-deformação axial dos ensaios monotónicos de altas pressões. 
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O estudo da Figura 6.11 permitiu situar o estado inicial do provete em relação à linha de 
estados críticos (CSL). O facto de os provetes não apresentarem qualquer sinal dilatante traduz 
a sua posição, ou seja, no lado parcialmente desestruturado à direita da CSL. Paralelamente, 
constata-se que as trajetórias da Figura 6.11 não estabilizaram completamente as suas 
deformações volumétricas, não chegando à condição de volume constante. O provete com a 
deformação mais estabilizada foi o AP_7%_II que, atendendo ao índice η/(Vc/Vt)0,21=29 (Rios 
Silva et al., 2009), é o mais resistente. Segundo a experiência de Rios (2011), apesar das 
deformações volumétricas não estarem completamente estabilizadas, é possível, com os 
resultados apresentados, analisar estas misturas de solo-cimento à luz da teoria dos estados 
críticos. 
Destaca-se ainda o comportamento do provete AP_2%_II, com uma trajetória algo inesperada. 
À semelhança da análise efetuada para a Figura 6.10, o excessivo valor obtido de índice de 
vazios inicial pode estar na origem de algumas das trajetórias menos consistentes. 
A ausência de uma resistência de pico e a instabilidade nos módulos de deformabilidade 
detetadas por Rios (2011) remetem a análise da rigidez para um plano secundário. 
 
6.4.5.3 Ângulo de atrito em estado crítico 
Analisando as trajetórias anteriormente apresentadas, baseadas no círculo de Mohr, 
semelhantes às apresentações efetuadas por Gasparre (2005), determina-se o declive da reta 
de rotura (M), que está diretamente relacionada com o ângulo de atrito em estado crítico (’cv) 
pela seguinte expressão: 
 ܯ ൌ 6 sinሺ߶௖௩
ᇱ ሻ
3 െ sinሺ߶௖௩ᇱ ሻ  (6.9).
Efetuando a mesma análise aos seus provetes, Rios (2011) constata que ambas as misturas 
com os diferentes η/(Vc/Vt)0,21 tendem para o mesmo ângulo de atrito com coesão nula. 
Observadas as resistências de pico, as misturas caraterizadas por diferentes valores de 
η/(Vc/Vt)0,21 tendem para alinhamentos bastantes distintos, como mostra a Figura 6.12. 





Figura 6.12 – Ângulo de atrito de pico e coesão para os diferentes índices η/(Vc/Vt)0,21 (Rios, 2011). 
 
O mesmo autor constata que, quando analisadas as mesmas grandezas com o solo-cimento 
em estado crítico, as diferenças entre η/(Vc/Vt)0,21=29 e η/(Vc/Vt)0,21=36 são mitigadas. A Figura 
6.13 apresenta o plano τ vs. σ’ (Eqs. (6.10) e (6.11), respetivamente, conseguido por Rios 
(2011), com os resultados da Figura 6.12 e com os resultados dos ensaios da presente 
dissertação incorporados. 
  ߬ ൌ ߪଵ െ ߪଷ2 cosሺ߶′ሻ (6.10). 
 ߪᇱ ൌ ߪଵ ൅ ߪଷ2 െ
ߪଵ െ ߪଷ
2 sinሺ߶′ሻ (6.11).
Para cálculo de ’cv recorre-se a interceção numérica entre o círculo de Mohr e uma reta que 
passa na origem do plano τ vs. σ’ (c’=0kPa) e que tangencia o referido círculo. O Quadro 6.6 
expõe os valores necessários à determinação de ’cv. 
Quadro 6.6 – Grandezas necessárias à determinação da posição do círculo de Mohr. 
Designação do 





AP_2%_II  6716  1500  5216  2608  4108 
AP_2%_III  27536  9500  18036  9018  18518 
AP_4%_II  6455  1500  4955  2478  3978 
AP_4%_III  30478  9500  20978  10489  19989 
AP_7%_II  6561  1500  5061  2530  4030 
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Por outro lado, considerando c’=0kPa (em estado crítico), ’cv pode ser explicado pela seguinte 
expressão: 
 ߶௖௩ᇱ ൌ arcsin ൬ߪଵ െ ߪଷߪଵ ൅ ߪଷ൰ (6.12).
O Quadro 6.7 expõe os valores dos ângulos de atrito em estado crítico e os valores de τ e σ’ 
para cada um dos ensaios e a Figura 6.13 efetua a sua representação gráfica juntamente com 
os resultados publicados por Rios (2011). 
Quadro 6.7 – Valores de rotura e ângulo de atrito em estado crítico dos provetes ensaiados. 
Designação do 
provete  t (kPa)  s' (kPa)  tg (α)  φ'cv (º)  σ' (kPa)  τ (kPa) 
AP_2%_II  2608  4108  0,635  39,4  2452  2015 
AP_2%_III  9018  18518  0,487  29,1  14126  7876 
AP_4%_II  2478  3978  0,623  38,5  2434  1938 
AP_4%_III  10489  19989  0,525  31,7  14485  8929 
AP_7%_II  2530  4030  0,628  38,9  2442  1970 
 
 
Figura 6.13 – Resistências de pico e estado crítico dos resultados de Rios (2011) e provetes do Quadro 6.4. 
 




Da Figura 6.13 conclui-se que os provetes AP_2%_II, AP_4%_II e AP_7%_II se ajustam 
relativamente bem à envolvente de τ vs. σ’ apresentada por Rios (2011), apesar de 
apresentarem ’cv ligeiramente superiores (vide Quadro 6.7). Tal pode ser explicado pela não 
destruturação das agregações solo/cimento devida ao não emprego de pressões de 
confinamento muito elevadas na fase de consolidação. Como os três provetes referidos 
pertencem a duas categorias de η/(Vc/Vt)0,21, conclui-se, tal como expectável, a independência 
do estado último de resistência face ao índice apresentado por Consoli et al. (2005, 2007). 
Já os provetes AP_2%_III e AP_4%_III apresentam uma resistência muito semelhante à 
proposta por Rios (2011). O comportamento dos dois grupos de provetes (tipo II e tipo III) está 
de acordo com a ligeira degradação de M (e consequentemente de ’cv) em função do aumento 
de σ’c no final da consolidação isotrópica detetada por Rios (2011). No entanto, tais teorias 
encontram-se ainda por validar (Viana da Fonseca et al., 2012a). 
Pela tendência maioritária apresentada pelos resultados desta investigação, conclui-se que o 
ângulo de atrito em estado crítico apresentado por Rios em 2011 (’cv=29,5º) não responde 
satisfatoriamente aos resultados obtidos com os provetes do Quadro 6.4. No entanto, é 
consistente com a superfície τ vs. σ’ admissível apresentada pelo autor. O facto de não se 
atingir o regime de volume constante está na origem do valores de ’cv substancialmente mais 
elevados do Quadro 6.7 em relação ao valor proposto por Rios (2011). 
Como prova a Figura 6.10, não foi encontrada resistência de pico nos provetes ensaiados para 
que pudesse ser efetuada uma análise de degradação do cimento (antes e depois do pico de 
resistência), como realiza Rios (2011) na Figura 6.13. 
 
6.4.5.4 Avaliação da linha dos estados críticos 
Seguindo a aproximação à mecânica do estado crítico apresentada no Ponto 2.7, foi 
determinada a CSL no plano de volume específico (ν) vs. tensão efetiva média (p’). Esta 
abordagem apenas pode ser realizada na assunção de que p’ é representativo do estado de 
tensão após rotura. Este fator é particularmente relevante para os ensaios que apresentam 
localização de tensões, ou seja, para o caso de existir uma superfície de rotura localizada, onde 
a tensão média efetiva (p’) não representa o estado de tensão nos provetes, no entanto, por 
uma questão de simplificação admite-se este valor da tensão média para avaliação da linha de 
estados críticos no plano volumétrico. 
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A Figura 6.14 apresenta a envolvente de rotura no plano ν vs. p’ dos provetes cimentados de 
Rios (2011), ensaiados em condições drenadas, e os resultados da dissertação. Os provetes 
com a sigla “AP” correspondem aos ensaios efetuados nesta investigação, equanto os provetes 
sem a sigla referida dizem respeito aos ensaios realizados por Rios (2011). 
a) b) 
Figura 6.14 – Envolvente de resistência no plano ν vs. p’ dos resultados de Rios (2011) e provetes do Quadro 6.4. 
 
Da Figura 6.14 podem ser retiradas algumas conclusões esclarecedoras e que corroboram a 
formulação ditada por Rios (2011). Em primeiro lugar, o autor prescreve que a linha dos estados 
críticos deste solo tem um comportamento bilinear. Tal como verificado por Rios (2011), os 
ensaios com índices η/(Vc/Vt)0,21 diferentes, aparentemente não convergem para a mesma linha 
de estados críticos. Este facto pode ser explicado pelos níveis distintos de estruturação. 
Segundo Rios (2011), os provetes mais estruturados (η/(Vc/Vt)0,21=29) e os provetes 
consolidados com menores tensões de confinamento possuem ângulos de dilatância maiores 
que os restantes. A menor desestruturação, nestes casos, implica um aumento de aglomerados 
de partículas com cimento que provocam maiores ângulos de atrito. Com efeito, a não 
convergência para uma única CSL pode ser explicada pela existência de dois materiais distintos 
em função de η/(Vc/Vt)0,21 ou σ’c antes do corte. Como se pode comprovar pelos ensaios 
apresentados as elevadas pressões usadas nos ensaios não foram suficientes para destruir 
todas as ligações cimentícias de forma a recuperar o comportamento do solo sem cimento. 
 




6.4.5.5 Análise tensão-dilatância 
A análise tensão-dilatância, tal como explicado no Ponto 2.7, é uma ferramenta útil e adicional 
no estudo do solo em estado crítico. Rios (2011) realiza a mesma análise recorrendo à 
representação entre a dilatância e o rácio de tensões (q/p’). A dilatância (ψ) é calculada pela 
seguinte equação: 
 ߖ ൌ ߝ௩ߝ௦  (6.13).
em que: εs é a deformação de desvio que pode ser dada pela expressão que se segue: 
 ߝ௦ ൌ ߝ௔ െ ߝ௩3  (6.14).
Simplificando, obtém-se: 
 ߖ ൌ െ 3 ߝ௩ߝ௩ െ 3 ߝ௔ (6.15).
Os resultados da análise tensão-dilatância para os provetes ensaiados na investigação estão 
expressos na Figura 6.15. 
 
Figura 6.15 – Resposta tensão-dilatância dos provetes do Quadro 6.4. 
 
Na Figura 6.15 podem ser observadas duas trajetórias distintas: 
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 Parte inicial (q/p’=0) praticamente vertical; Este fenómeno pode ser explicado através 
das ligações cimentícias iniciais – relativamente mais fortes para menores valores de p’ 
no final da consolidação (ligações cimentícias nos ensaios do tipo II > ligações 
cimentícias nos ensaios do tipo III) – que impedem o provete de experimentar grandes 
deformações volumétricas; À medida que aumenta q/p’, essas ligações rompem, 
permitindo a maior taxa de deformação do provete, caminhando para o estado crítico; 
 Parte inicial (q/p’=0) com pendente para a esquerda; Esta constatação é um claro 
indicador da desestruturação das ligações cimentícias; Resultados como este 
aproximam-se dos resultados apresentados por Rios (2011) na sua análise ao caminho 
tensão-dilatância para provetes sem cimento. 
O fenómeno de dilatância ocorre quando as trajetórias das taxas de dilatância (∆εv/∆εs) 
assumem números negativos. Tal facto não é observável na Figura 6.15, pelo que se encontra 
de acordo com as conclusões proferidas no Ponto 6.4.5.2, quando verifica uma exclusividade 
de trajetórias de endurecimento dos provetes analisados. Paralelamente à verificação da não 
existência de ψ conclui-se também que a variação volumétrica não chega a valores nulos, ou 
seja, não foi encontrada a relação q/p’ a volume constante. Para estimar um valor plausível para 
M, é necessário extrapolar o valor de q/p’ para ∆εv/∆εs=0. 
Na Figura 6.16 estão apresentados os resultados obtidos por Rios (2011), ensaiados em 
condições drenadas a baixas tensões (ensaios do tipo I), com as relações extrapoladas q/p’ 
para ∆εv/∆εs=0 dos provetes da Figura 6.15. 
 
Figura 6.16 – Resposta tensão-dilatância dos ensaios drenados de Rios (2011) e provetes do Quadro 6.4. 
 




Através da extrapolação q/p’ para ∆εv/∆εs=0, Rios (2011) concluiu valores M cerca de 1.9. 
Apesar da contrariedade entre os valores do autor e os valores desta investigação, as suas 
variações são coerentes com a degradação das ligações cimentícias. Com efeito, verifica-se um 
rápido decaimento de ’cv em função do aumento do nível de desestruturação, ou seja, 
consolidações isotrópicas maiores promovem menores resistências a volume constante. 
Idealmente, todos os provetes dos diferentes índices, com e sem cimento, devem caminhar ao 
encontro do mesmo M. No entanto, Coop & Wilson (2003) apresentam o efeito de localização 
de um plano de rotura para justificar a não verificação dessa meta. Um plano de rotura num 
provete reduz rapidamente a tensão, assemelhando-o a um comportamento puramente 
friccional. Por outro lado, Rios (2011) refere que para apresentarem exatamente o mesmo M, é 
necessário que os provetes tenham exatamente a mesma distribuição granulométrica e ligações 
cimentícias semelhantemente desestruturadas. 
 
6.4.5.6 Normalização dos resultados em relação à linha normalmente consolidada 
Os resultados anteriormente apresentados podem ser normalizados em função das 
deformações volumétricas (vide Ponto 2.7.1.3). Uma vez que Rios (2011) apenas realiza esta 
análise para η/(Vc/Vt)0,21=29, a introdução dos ensaios do tipo III, com η/(Vc/Vt)0,21=36, 
representa um dado novo na avaliação da aplicabilidade do modelo apresentado por Coop & 
Airey (2003) para solos fortemente cimentados. Coop (2003) apresenta um modelo semelhante 
ao de Coop & Airey (2003) para solos fracamente cimentados. Segundo estes autores, a 
superfície de estado limite é determinada pela normalização da trajetória de tensões, utilizando 
uma pressão equivalente na linha normalmente consolidada (NCL) do solo cimentado com o 
índice respetivo. 
Como referido no Ponto 6.4.5.1, a NCL varia em função de η/(Vc/Vt)0,21. Com efeito, os provetes 
AP_2%_II, AP_2%_III, AP_4%_II e AP_4%_III foram normalizados pela NCL definida por Rios 
(2011) para o índice η/(Vc/Vt)0,21=36 (NCL36). Já o provete AP_7%_II foi normalizado através da 
NCL com um índice η/(Vc/Vt)0,21=29 (NCL29). 
As trajetórias de tensão normalizadas para os provetes com o índice η/(Vc/Vt)0,21=36 são 
ilustradas na Figura 6.17. Os ensaios do tipo III (σ’c=9,5MPa) começam as suas trajetórias de 
corte a partir da NCL36 e definem uma única superfície de estado limite do lado parcialmente 
desestruturado. Espera-se que os ensaios do tipo II se aproximem, por sua vez, do lado 
estruturado, pois o corte, nestes ensaios, foi realizado anteriormente à pressão de pré-
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consolidação aparente. A Figura 6.17 apresenta também os resultados dos ensaios do tipo I 
realizados por Rios (2011) para η/(Vc/Vt)0,21=36. Devido às suas baixas pressões de 
consolidação, estes ensaios estão claramente do lado estruturado. 
 
Figura 6.17 – Resultados normalizados da superfície estado fronteira dos provetes η/(Vc/Vt)0,21=36. 
 
Tal como esperado, os ensaios do tipo III encontram-se marcadamente do lado parcialmente 
desestruturado. No entanto, como anteriormente observado ao longo do Ponto 6.4.3, os ensaios 
do tipo II não se encontram do lado estruturado do crítico. A indicação da desestruturação do 
cimento está novamente presente na Figura 6.17, pois quanto maior o p’ no final da 
consolidação, menor é a envolvente das trajetórias de tensão normalizadas. 
A Figura 6.18 realiza a mesma análise da Figura 6.17 com os provetes de índice 
η/(Vc/Vt)0,21=29. Para este índice, Rios (2011) incorpora nos seus trabalhos os resultados dos 
ensaios do tipo III, pelo que o contributo para a definição da superfície de estado limite remete 
para apenas um ensaio. 





Figura 6.18 – Resultados normalizados da superfície estado fronteira dos provetes η/(Vc/Vt)0,21=29. 
 
Contrariamente às intenções iniciais, não foi possível, em nenhum dos casos, fechar a 
superfície de estado limite. Os ensaios do tipo II revelam que para qualquer η/(Vc/Vt)0,21 
ensaiado, as tensões efetivas finais de consolidação isotrópica (σ’c=2000kPa) são demasiado 
elevadas e colocam os provetes no lado parcialmente desestruturado. Com efeito, conclui-se 
que ainda se encontram por efetuar os ensaios a tensões intermédias, que, segundo o critério 
de Coop & Airey (2003), representam o tipo II. 
 
6.5 Conclusões 
Este capítulo é dedicado a ensaios triaxiais monotónicos em misturas de solo-cimento sob altas 
pressões, com o intuito de melhor entender o comportamento mecânico deste tipo de 
geomaterial em estado crítico. Tem como objetivo principal completar o programa experimental 
feito por Rios (2011), que inicia e publica contributos importantes sobre a areia siltosa do Porto, 
cimentada artificialmente, estudada na presente investigação. Considerando a caracterização 
patenteada pelo autor, permanece em falta a caracterização completa da superfície de estado 
limite das misturas de solo-cimento para os índices η/(Vc/Vt)0,21 29 e 36. 
Com o intuito de aperfeiçoar a análise iniciada por Rios (2011), selecionaram-se cinco provetes 
dos diferentes índices e ensaiaram-se nas condições propostas por Coop & Airey (2003) 
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relativamente às tensões efetivas finais da consolidação isotrópica. Através da imposição de 
σ3=2000kPa, pretendeu-se ensaiar três dos cinco provetes imediatamente antes da pressão de 
pré-consolidação aparente. Deste modo, os provetes aproximar-se-iam da CSL pelo lado 
estruturado. Contudo, constatou-se que tais pressões colocam os provetes no lado 
parcialmente desestruturado do crítico, não permitindo fechar a superfície de estado limite como 
era objeto final deste capítulo. Para contornar a defeituosa abordagem recomenda-se que num 
futuro próximo se realizem ensaios em provetes consolidados a cerca de 1000kPa ou 1500kPa. 
O presente capítulo foi iniciado com uma breve explicação do equipamento – que foi montado, 
calibrado e validado durante os trabalhos que agora se apresentam – e procedimentos de 
ensaio. Seguiu-se o estudo e exposição dos resultados conseguidos. A obtenção de NCLs 
equivalentes às obtidas por Rios (2011) representa um bom indicador de reprodutibilidade, do 
bom funcionamento do equipamento e dos procedimentos de ensaio utilizados. 
Os resultados aparentam ser afetados por η/(Vc/Vt)0,21 na correta definição do comportamento 
em estado crítico, revelando alguma dispersão em função do tipo de ensaio. O comportamento 
em estado crítico destes materiais demonstra ser de difícil caraterização e aponta no sentido da 
existência de uma CSL bilinear corroborando as conclusões retiradas por Rios (2011). Deteta-
se, no entanto, alguma difusão no ’cv na análise do círculo de Mohr. Apenas foram 
determinados ângulos de atrito em estado crítico semelhantes a Rios (2011) nos provetes 
ensaiados com as pressões de consolidação isotrópicas do tipo III. 
A análise tensão-dilatância corrobora as variações volumétricas definidas no Ponto 6.4.5.2 onde 
se concluiu uma rotura dúctil, para todos os provetes analisados, ou seja, uma trajetória de 
tensões do lado desestruturado do crítico. 
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CAPÍTULO 7.  AVALIAÇÃO DA PRESSÃO DE CEDÊNCIA DO 
SOLO-CIMENTO E DA SUA DESESTRUTURAÇÃO SOB 
CARREGAMENTO ISOTRÓPICO DE ALTAS PRESSÕES  
 
Ao longo dos capítulos anteriormente apresentados recorre-se ao índice porosidade/cimento, 
apresentado por Consoli et al. (2005, 2007), para prever as propriedades mecânicas em função 
do índice de vazios e teor em cimento sem contabilização do efeito da sucção. Por outro lado, 
Alonso & Gens (1993) apresentam um modelo constitutivo que determina as envolventes de 
cedência dos geomateriais em função do teor em cimento e nível de sucção sem contabilizar o 
efeito do índice de vazios. O presente capítulo apresenta uma combinação entre o índice F, 
apresentado no Ponto 4.5, e as curvas LC, definidas por Alonso et al. (1990), para explicar a 
pressão de pré-consolidação aparente do solo-cimento. Desta forma, recorrendo a ensaios 
isotrópicos de altas pressões, pretende explicar-se a cedência da areia siltosa do Porto 
artificialmente cimentada, em função de três características de estado fundamentais, como o 
teor em cimento, o índice de vazios e o teor em água/sucção. 
Um diferente objetivo deste capítulo é o estudo experimental da perda de cimentação do solo-
cimento devido a variações no estado de tensão e sua influência na resposta mecânica do 
material. Para desenvolver este estudo são requeridos equipamentos pouco convencionais, 
como os que são explicados no ponto que agora se inicia. Devido à falta de equipamentos de 
laboratório específicos para este tipo de análise no LabGeo da FEUP, os ensaios triaxiais de 
muito altas pressões foram realizados no Laboratório de Geotecnia da UPC. Utilizou-se uma 
célula triaxial desenhada para rochas brandas, dotada de instrumentação de alta precisão, que 
permite avaliar os efeitos das ações mecânicas e ambientais no comportamento mecânico de 
materiais semelhantes, como as areias cimentadas. Apesar de no passado já terem sido 
levadas a cabo investigações no campo das altas pressões, os equipamentos desenvolvidos 
não apresentam as características necessárias para o estudo aprofundado da degradação dos 
geomateriais muito resistentes. A principal justificação para tal acontecimento radica no facto 
das areias artificialmente cimentadas apresentarem uma elevada resistência à compressão, 
assim como baixa compressibilidade e permeabilidade, o que implica não só uma grande 
capacidade de carga dos equipamentos, como também uma sensibilidade desses mesmos 
equipamentos, para que sejam obtidos estudos válidos acerca da compressibilidade destes 
materiais. Pineda (2012) publica resultados na célula triaxial – na mesma em que foram 
realizados os ensaios desta investigação – com pressões de confinamento que atingem os 




40MPa. Este tipo de pressões está algo acima dos 10MPa aplicáveis na célula de médias-altas 
pressões do LabGeo (vide Ponto 6.2), a única disponível em Portugal. 
O trabalho deste capítulo está parcialmente publicado em Arroyo et al. (2012b). 
 
7.1 Considerações iniciais 
A cimentação e fábrica são características comuns à maioria dos depósitos naturais de solo e 
separam o seu comportamento do dos solos artificialmente reconstituídos (Leroueil & Vaughan, 
1990). Por sua vez, a saturação parcial é um estado, imposto por fluxos de água ou 
evaporação, que praticamente todos os solos superficiais já experimentaram em algum 
momento da sua existência. Com efeito, não é surpreendente que os solos cimentados não 
saturados apareçam nas mais variadas formas na natureza, muitas vezes associados a climas 
áridos ou semiáridos, sem que os mesmos se cinjam aos grupos citados. Entre as diversas 
observações deste estado no solo destacam-se as areias de Hong-Kong (Ng & Leung, 2007) ou 
mesmo o solo residual do granito do Porto (Topa Gomes, 2009). O aumento de rigidez e 
resistência de um solo cimentado não saturado pode ser aproveitado, por exemplo, na 
execução de escavações verticais em áreas urbanas. As alterações no terreno provocadas pela 
escavação podem ser mitigadas pelo reforço de propriedades que o binómio sucção-
cimentação confere. Trabalhos de relevância deste último tema podem ser encontrados em 
Topa Gomes et al. (2008a, 2008b). 
Tal como explicam Zapata et al. (2007) nos seus trabalhos e modelo, a contabilização dos 
efeitos combinados da cimentação e não saturação, no dimensionamento de pavimentos, pode 
trazer vantagens. Para responder a esta necessidade, o comportamento mecânico base destes 
materiais deve ser perspetivado a partir da análise constitutiva. Esta abordagem começa por ser 
alinhavada nos trabalhos pioneiros de Alonso & Gens (1993) e seguidamente reforçada através 
de modelos elastoplásticos, que contabilizam os efeitos da cimentação e saturação parcial, 
publicados durante a última década [Garitte et al. (2006), Navarro et al. (2010), Rouainia & 
Pereira (2011)]. No entanto, tais modelos, ainda em estado inicial de utilização, necessitam de 
validação experimental. Tal como referido no Ponto 4.4, os ensaios em provetes cimentados, 
em condições não saturadas, são diferidos no tempo. 
A junção de dados experimentais que revelem comportamento mecânico de solos cimentados, 
parcialmente saturados, é difícil por diversas razões. É relativamente aceite que a cimentação 
que atua em solos naturais é muito variável. Com efeito, a extração de amostras idênticas de 
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solos naturais cimentados é de extrema dificuldade. Para além deste fator, em muitos dos 
casos não existe uma alternativa aos ensaios destrutivos para avaliação do grau de cimentação 
efetivo para um dado provete (Gasparre & Coop, 2008), senão recorrer a um elevado número 
de amostras e ensaios. Os solos artificialmente cimentados aparecem, desta forma, como uma 
boa alternativa para o estudo experimental das ligações cimentícias entre as partículas num 
determinado geomaterial. A produção controlada de provetes de solo-cimento permite uma 
repetibilidade vantajosa e as variáveis, como o tipo de ligante, a quantidade de ligante e a 
porosidade, podem ser facilmente deduzidas ou controladas. 
Os ensaios não saturados, por sua vez, adicionam um grau de dificuldade extra à análise 
pretendida. O primeiro inconveniente do estudo de solo-cimento reside na incapacidade do 
equipamento comum, para o teste de solos não saturados, se adequar às pressões 
relativamente elevadas necessárias para observar fenómenos como a cedência mecânica 
destes materiais. Contudo, mesmo que consideradas resolvidas as questões concernentes à 
obtenção de provetes homogéneos ou controlo do seu estado hidráulico inicial (antes do 
ensaio), o principal problema reside no intervalo de tempo – demasiadamente grande 
comparativamente a outros ensaios geotécnicos comuns – a que a realização de ensaios não 
saturados está obrigada. É particularmente verdade que os ensaios de sucção controlada 
requerem tempo para proporcionar o equilíbrio hidráulico em cada estágio de carga (vide Topa 
Gomes, 2008a). Com efeito, um programa experimental de ensaios com sucção controlada, 
para diversas misturas de solo e cimento (necessário para determinar o efeito do cimento) para 
vários níveis de sucção, torna-se proibitivamente longo com muita facilidade. Com efeito, 
assiste-se ao fenómeno de geração de modelos constitutivos de solos cimentados não 
saturados sem que exista uma base sólida experimental que possa comprovadamente validar 
tais modelos. 
Pelas razões anteriormente mencionadas, não constitui uma surpresa que a base experimental 
disponível para o estudo dos efeitos de cimentação e saturação parcial sobrepostas seja 
deveras limitada. Diversos investigadores dedicam os seus trabalhos ao estudo do 
comportamento não saturado de vários geomateriais, como gnaisses saprolíticos (Futai & 
Almeida, 2005), solo residual do granito [Topa Gomes (2009), Topa Gomes et al. (2011)], 
depósitos piroclásticos (De Simone et al., 2009) ou solos remoldados (Karam et al., 2009). 
Todos estes estudos provam que os solos naturais, submetidos a carregamentos hidráulicos, 
são menos deformáveis que os seus equivalentes reconstituídos, embora os processos 
relativos à sucção e cimentação serem de difícil quantificação devido à inconstância natural, no 
espaço e no tempo, das duas variáveis. Um número pouco significativo de estudos foi realizado 
em solos artificialmente cimentados. Medero et al. (2009) realiza ensaios edométricos duplos e 




simples para estudar o potencial de colapso das misturas de solo-cimento. No entanto, os 
estudos mais competentes até aos dias de hoje aparentam ser apresentados por Leroueil & 
Barbosa (2000) e Carvalho et al. (2002). Os primeiros autores apresentam resultados para a 
pressão de pré-consolidação através de ensaios edométricos num solo compactado para o 
mesmo índice de vazios, com e sem cimento (c=2% e c=0%, respetivamente), carregados até 
1MPa e sucções até 500kPa. Os segundos autores apresentam ensaios relativamente mais 
habilitados, realizados em células triaxiais, para duas misturas de areia cimentada, 
isotropicamente carregadas até 500kPa e sucções até 100kPa. Estes dois grupos de autores 
chegam a conclusões opostas em relação aos efeitos combinados entre o teor em cimento com 
a sucção na cedência do material. 
Apresenta-se no que se segue, uma continuação dos trabalhos de Leroueil & Barbosa (2000) e 
Carvalho et al. (2002). São analisadas as 4 misturas de solo-cimento que acompanham toda a 
investigação e 2 tipos de provetes sem cimento correspondentes ao índice de vazios (e) 
máximo e mínimo das misturas com cimento. Uma célula triaxial, especialmente desenhada 
para rochas não saturadas (Pineda, 2012), é utilizada para a execução de carregamento 
isotrópico até 19MPa de pressão de confinamento total. As misturas de solo-cimento e solo sem 
cimento são ensaiadas para 4 níveis de sucção destintos, seguindo as mesmas tendências dos 
trabalhos apresentados por Rahardjo et al. (2004), Thu et al. (2006) e Georgetti & Vilar (2011). 
À semelhança do que foi apresentado no Ponto 4.4, os testes não saturados foram realizados 
com teor em água (w) constante (Amaral et al., 2012c). Este tipo de procedimento experimental 
reduz drasticamente o tempo necessário para o cumprimento do programa experimental e 
permite a promoção de condições mais representativas de variadas situações in situ (e.g., as 
cargas do tráfego e o processo de construção). Ao contrário dos trabalhos apresentados por 
Leroueil & Barbosa (2000) e Carvalho et al. (2002), a gama de sucções analisadas neste 
documento (entre 100kPa e 14MPa) obrigou ao abandono de medições de sucção diretas. O 
elo de ligação entre w e a sucção (s) foi estabelecido através do desenvolvimento de várias 
curvas de retenção representativas, para um dado índice de vazios de cada material testado. 
Estas curvas foram obtidas recorrendo à utilização de medições com o psicrómetro de ponto de 
orvalho (WP4, vide Ponto 5.2) em altas sucções e à técnica de intrusão de mercúrio (MIP, vide 
Ponto 5.1) para as baixas sucções. 
Apresentam-se algumas especificidades acerca do equipamento, procedimentos de ensaio e os 
resultados da campanha de ensaios realizada. Segue-se uma avaliação da degradação das 
ligações cimentícias em função do carregamento, bem como uma análise da cedência deste 
tipo de materiais em função das 3 variáveis-chave (e, c e w). 
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7.2 Descrição do equipamento 
A célula triaxial utilizada diferencia-se das demais apontadas na literatura, não só pela 
capacidade de determinar o comportamento tensão-deformação de materiais cimentados, mas 
também por incluir um controlo de deformação rigoroso que permite a avaliação da 
desestruturação dos provetes de solo-cimento, mostrando a degradação do material sob ações 
mecânicas (carga / descarga) e ambientais (mudanças na humidade relativa). Foram incluídos 
no interior da célula elementos capazes de determinar a velocidade das ondas de corte, mais 
concretamente os bender elements. Os bender elements foram desenvolvidos para avaliar o 
módulo de distorção dinâmico (G0) por determinação da velocidade de onda de corte (VS). Ao 
incluir os bender elements no desenho célula triaxial, foi possível medir mudanças na rigidez do 
material para os diversos processos mecânicos e hidráulicos que induzem a sua degradação. 
Os ensaios de compressão isotrópica foram realizados numa câmara triaxial do tipo stress path, 
dimensionada para suportar pressões internas até 40MPa. Permite 3 circuitos de fluido 
independentes através da base da câmara, topo e pedestal. Uma descrição detalhada e 
representação gráfica da célula utilizada pode ser encontrada nos trabalhos de Pineda et al. 
(2012). O carregamento isotrópico é conseguido através de um bypass hidráulico entre o fluido 
da câmara e o pistão apropriado. As especificações gerais da célula triaxial em termos de carga 
máxima e as dimensões internas são as seguintes: 
 Máxima pressão de trabalho (σc): 40 MPa; 
 Diâmetro interno da câmara: 200mm; 
 Altura interna da câmara: 300mm; 
 Dimensões dos provetes: 38x76mm2 e 50x100mm2. 
O correto dimensionamento de cada um dos elementos da célula assegura que na aplicação do 
valor máximo da tensão de confinamento, esta seja compatível com a carga máxima suportada 
por cada elemento. Esta precaução garante que as deformações medidas durante os ensaios 
são exclusivamente provocadas pela contração e extensão dos provetes e não por uma 
combinação de deformação interna do material adicionado à deformação do equipamento. Este 
fenómeno é tanto mais gravoso quanto maiores forem as pressões aplicadas. 
A célula possui um número alargado de entradas tanto para a inclusão de sensores eletrónicos, 
como para a entrada e saída de fluidos e/ou vapor. A maioria dos equipamentos convencionais 
triaxiais têm uma quantidade limitada de entradas para os conetores eletrónicos, o que requer 
uma alteração caso seja obrigatória a inclusão instrumentação adicional. Para além disso, as 
entradas para os fluidos nos sistemas convencionais não permitem a aplicação separadamente 
de fluido e vapor durante um ensaio (Pineda, 2012). 




Devido à alta sensibilidade dos bender elements a interferências externas (ruído, problemas 
elétricos, entre outros), o corte de um troço de cabo, para posterior soldagem do conetor a cada 
ensaio realizado, não é obviamente conveniente. Esta exigência obriga a um design inovador, 
tanto para o pistão quanto para a câmara, de forma a permitir a saída do cabo do bender 
element sem promover o contacto direto com a célula de carga. 
Cumprindo todos os requisitos e considerações acima descritas, apresenta-se um corte 
esquemático da câmara triaxial utilizada na Figura 7.1. A célula é composta por uma base 
principal em aço inox-316 que abriga todas as entradas de sensores eletrónicos e fluidos. A 
base repousa sobre uma camada de aço (aço-carbono, revestida com um sistema de proteção 
contra a corrosão), com espessura de 25mm e uma altura de 300mm. O diâmetro interno da 
camada define o diâmetro interno da célula (200mm). Este diâmetro foi escolhido de forma a 
proporcionar um grande volume para colocação dos mais diversos tipos de transdutores. A 
célula é fechada pela colocação de uma chapa de aço superior (galvanizado para proteção 
contra corrosão), que abriga uma parte central, em bronze, da guia do pistão de carga. O 
bronze é caracterizado pelo seu ângulo de atrito reduzido em contacto com o aço, o que 
minimiza a perda de transferência de carga axial para a amostra. 
 
Figura 7.1 – Esquema geral da célula triaxial utilizada nos ensaios isotrópicos de altas pressões (adaptado de Pineda 
et al., 2012). 
 
O pistão foi construído em aço convencional e, posteriormente, submetido a um processo de 
têmpera para aumentar a sua rigidez e garantir o seu trabalho em regime elástico. 
Capítulo 7. Avaliação da pressão de cedência do solo-cimento e da sua desestruturação sob carregamento isotrópico de altas 
pressões 
329 
Posteriormente foi revestido com um sistema de proteção contra a corrosão. Devido às altas 
pressões aplicadas na célula, adotou-se um apoio do pistão formado por duas placas de aço, 
ligado por tirantes, que transmitem a carga de uma forma perfeitamente vertical. Os tirantes 
foram também construídos em aço (Ф=42mm) e de seguida protegidos contra a corrosão 
através da aplicação de zinco. 
Internamente, os bender elements estão alojados no pistão e no pedestal da célula de carga. 
Uma das vantagens da célula apresentada encontra-se na sua versatilidade na análise de 
provetes de diferentes tamanhos. Com efeito, foram concebidos dois tipos de topos e pedestais 
variando apenas o seu diâmetro entre 38mm e 50mm. Estes elementos foram desenhados para 
permitir a saída do cabo dos bender elements, tanto através do pistão (topo) como através da 
base principal (pedestal). 
A Figura 7.2 expõe um esboço da base principal e da placa inferior. Na mesma figura são 
incluídas todas as entradas para fluidos e sensores eletrónicos. Também estão presentes os 
sistemas de conetores eletrónicos para os sensores e sua distribuição ao redor do perímetro da 
base principal. A base tem 8 conetores de entrada de equipamentos, de instrumentação e de 
fluidos e/ou vapor, e inclui a entrada que promove o enchimento e esvaziamento da câmara. A 
câmara permite duas fronteiras drenantes, conseguidas através de ligações do topo e pedestal 
para o exterior da câmara. 
 
Figura 7.2 – Vista em planta da base principal da câmara de altas pressões (adaptado de Pineda, 2012). 
 




Por outro lado, existem furos de diferentes diâmetros na placa inferior, onde os furos de menor 
diâmetro (Ф=42 mm) correspondem aos buracos de suporte das hastes com aperto roscado e 
os furos de maior diâmetro (Ф=50mm) têm como objetivo o aligeiramento do peso da câmara. 
Para evitar a torção ou desalinhamento entre a base e a placa de topo, existe uma peça que é 
fixada à base através de três parafusos e rosca na parte inferior do mesmo. Estes parafusos 
ancoram as duas peças mas também se aplicam como guias para o alinhamento. Este mesmo 
conceito é utilizado para fixar a placa base principal. 
Para assegurar a saída sem danos do cabo do bender element colocado no pedestal, Pineda 
(2012) opta por reduzir a secção da base principal. Desta forma, a placa inferior apoia num 
canal com 25mm de cumprimento e 20mm de espessura que permite a remoção do cabo sem 
as dobragens ou torções que podem influenciar o desempenho do bender element. 
A Figura 7.3a e a Figura 7.3b apresentam os principais componentes da célula triaxial utilizada. 
a) b) 
Figura 7.3 – Ilustração fotográfica de todos os elementos envolvidos nos ensaios isotrópicos de altas pressões: a) 
vista geral da célula triaxial; b) base principal (adaptado de Pineda, 2012) 
 
A representação esquemática de uma amostra de solo-cimento montada na base do sistema é 
ilustrada na Figura 7.4. Esta figura mostra em detalhe a configuração do pedestal e do topo, 
bem como uma parte da base principal. Tanto no topo como no pedestal, foram incluídos discos 
porosos convencionais em aço inox, que funcionam como pedras porosas. Como é exibido na 
Figura 7.4, uma das características do acoplamento dos bender elements é a sua introdução no 
provete a ser ensaiado. O comprimento de penetração do bender no provete deve variar de 
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caso para caso (Lee & Santamarina, 2005). No entanto, na investigação proposta foi escolhido 
um comprimento constante de 4,0mm. 
 
Figura 7.4 – Detalhe de um provete de solo-cimento instalado na câmara triaxial de altas pressões (adaptado de 
Pineda et al., 2012). 
 
Existe ainda um conjunto de dobradiças no topo e no pedestal que travam movimentos relativos 
entre os bender elements e o sistema. É composto por vários elementos que limitem o seu 
movimento mas que também ajudam na manutenção do alinhamento do par de bender 
elements durante o teste. Para montar cada dobradiça é utilizado um rolamento de pressão e 
um cilindro. Uma vez colocada a placa de topo, o cilindro deve ser empurrado, utilizando o 
parafuso anti rotação que é inserido lateralmente, e travado numa parede lisa previamente 
preparada. Finalmente, o bender é dirigido ao seu local final de ensaio através de um parafuso 
de aperto, que o empurra comprimindo um o-ring, estrategicamente colocado, que veda todo o 
conjunto de elementos. Este sistema é muito útil para evitar possíveis desvios na direção das 
dobradiças que podem, em alguns casos, levar a resultados inconclusivos. Tanto o topo como o 
pedestal contêm 4 orifícios laterais, fora do disco poroso, para permitir a entrada lateral do 
fluido. Este programa experimental utilizou membranas de neopreno com 1mm de espessura 
para isolar a amostra do fluido. 
Os ensaios isotrópicos desenvolvem-se sem necessidade de aplicação de uma carga axial. 
Com efeito, a câmara triaxial apresentada está preparada para aplicar σ1 e σ3 ou apenas σ3. A 
Figura 7.5 ilustra um pormenor do topo e pedestal da câmara e os dois tipos de pistões que 
foram pensados para os ensaios de corte e isotrópicos. 





Figura 7.5 – Pormenores das interfaces com os provetes: a) topo e pedestal para provetes de 50mm de diâmetro; b) 
detalhe dos pistões (adaptado de Pineda, 2012). 
 
O êmbolo em bronze (vide Figura 7.5b) foi desenhado para os carregamentos isotrópicos. Para 
este tipo de ensaio, o tampo superior da câmara foi também ligeiramente alterado para um 
cilindro central em bronze mais pequeno e que possui três funções: 
 Guiar e centrar a amostra, de forma a evitar qualquer movimento transversal durante o 
ensaio; 
 Permitir a saída do cabo do bender para o exterior; 
 Utilizar uma medida da deformação vertical externa. 
Na Figura 7.5 observam-se também os conectores em aço inoxidável, que são usados para 
conduzir o fluido da base da câmara até ao topo da amostra. 
Um dos pontos críticos em ensaios triaxiais é a escolha da instrumentação adequada. O seu 
asseguramento conduz à obtenção de melhores resultados experimentais. O ponto-chave na 
escolha de instrumentação para a célula triaxial (ou isotrópica), anteriormente descrita, incide 
sobre o tipo de material a ser testado e o tipo de ensaios a realizar. Como referido em pontos 
anteriores, pretende-se estudar os mecanismos de degradação impostos pelo carregamento 
isotrópicos em provetes de solo-cimento. Este objetivo implica que a gama de deformações a 
que os materiais são submetidos varie conforme o tipo de compactação, quantidade de ligante 
e da amplitude de tensão durante as várias fases de ensaio. 
Durante muitos anos, os ensaios laboratoriais convencionais utilizaram medições defeituosas, 
não só pelos elevados custos tecnológicos, como também pelas dificuldades de introdução de 
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novos sensores nos equipamentos existentes. Burland (1989) evidenciou que, em condições de 
trabalho, grandes massas de terra – situadas na interface com estruturas, como escavações ou 
fundações e túneis – desenvolvem extensões inferiores a 0,1%. Estes valores de deformação 
estão abaixo da faixa de precisão da maior parte dos potenciómetros de posição relativa 
existentes em laboratório. Para o estudo correto da deformabilidade de um solo de fundação 
para estas estruturas são necessários transdutores de alta precisão. Transdutores de 
deslocamento convencionais levam à assunção de um comportamento tensão-deformação 
inicial aparentemente linear para baixos níveis de deformação. Esta constatação deriva da 
sobrestimação da deformação axial devido a medições efetuadas através da deformação 
externa (Yimsiri & Soga, 2002). 
Em provetes de solo-cimento com 100mm de altura; para obter uma medida precisa do 
comportamento tensão-deformação com transdutores de deslocamento devem ser utilizadas, 
pelo menos, precisões na ordem dos 10-3 e transdutores colados no terço central da amostra 
(Yimsiri & Soga, 2002). Jardine et al. (1984) mostra que as medidas de deformação local 
denotam um comportamento não linear dos solos, para tensões de serviço, contrariamente às 
medições externas, caracterizadas por uma maior dureza na medição. 
O sistema desenvolvido para medir a deformação local (radial e axial) em ensaios triaxiais tem 
evoluído muito rapidamente nos últimos 20 anos. O primeiro conjunto de medição local foi 
utilizado por Brown & Snaith (1974), que colocam LVDTs diretamente em contacto com a 
amostra para ensaios triaxiais de cargas cíclicas no estudo de pavimentos. Este sistema tornou-
se mais tarde popular devido à crescente consciencialização da comunidade geotécnica em 
relação à não linearidade do comportamento dos solos na proximidade de estruturas para as 
cargas de trabalho. Posteriormente, um grupo de geotécnicos do Imperial College of London 
apresenta um sistema inovador para medir a deformação axial local, que simula uma medição 
através de inclinómetro. Este novo sistema foi introduzido por Burland & Symes (1982), com 
melhorias protagonizadas por Symes & Burland (1984) e Ackerley et al. (1987). Pouco tempo 
depois, Clayton & Khatrush (1986) e Clayton et al. (1989) apresentam um novo sistema de 
medição de deformações axiais e radiais com base no princípio do efeito hall. Seguindo esta 
linha de investigação, Hird & Yung (1989) apresentam transdutores semelhantes desenvolvidos 
para a medição de ambas as deformações axial e radial. Paralelamente, um grupo de pesquisa 
da Universidade de Tóquio desenvolve, no final dos anos 80, medidores de deformação local 
(LDT, Displacement Local Transducers), originalmente desenvolvidos para medir a deformação 
axial (Tatsuoka, 1988). Os LDTs foram modificados por vários autores que lhes introduziram 
avanços eletrónicos e logísticos, a ponto de poderem ser submersos em fluidos condutores 
correntes. 




Neste capítulo apenas são explicados os transdutores utilizados nesta pesquisa. Para obter 
informações adicionais sobre o funcionamento dos diversos tipos de sensores, recomendam-se 
os trabalhos efetuados por Yimsiri Baldi et al. (1988), Scholey et al. (1995), Viana da Fonseca et 
al. (1996) e, mais recentemente, Amaral (2010). 
Os sistemas de medição de deformação axial local podem ser divididos em dois grupos, 
dependendo da sua forma de instalação: 
 Fixo;  
 Flutuante. 
Em sistemas estacionários, o transdutor está ligado a um suporte fixo em que a medição é 
baseada no movimento relativo de uma referência à superfície da amostra (utilizado também na 
medição de deformação externa). No caso dos sistemas flutuantes, o sensor é colocado 
diretamente sobre a superfície da amostra. Desta forma, a deformação é determinada a partir 
da posição relativa entre dois suportes móveis fixos ao provete. Embora cada sistema possua 
vantagens e desvantagens, a implementação correta de cada um deles depende de caso para 
caso. 
Para a medição local da deformação radial, alguns dos sistemas propostos incluem ambos os 
tipos de sensores acima descritos [Brown & Snaith (1974), Menzies (1976), Yuen et al. (1978), 
Kuwano et al. (2000)]. A diferença principal entre cada um deles reside na montagem e no 
ponto de referência para medir a deformação. Existem ainda outros tipos de transdutores de 
deslocamento radial não utilizados na presente investigação [Hird & Yung (1989), Lo Presti et 
al. (1995), Hoque et al. (1997), Zlatovic & Szavits-Nossen, (1999)]. 
Bessuelle (1999) desenvolve, na sua tese de doutoramento, dois sistemas de medição local de 
deformações, otimizados para amostras de areia cimentada. Uma explicação detalhada da 
solução desenvolvida pode ser encontrada em Besuelle et al. (2000) e Besuelle & Desrues 
(2001). 
As células triaxiais combinam vários tipos de transdutores para medir as deformações axiais e 
radiais internas, sendo que uma das soluções mais comuns consiste na utilização de LVDTs. 
No entanto, devido aos elevados níveis de pressão de confinamento (40MPa) para os quais a 
célula triaxial foi concebida, o leque disponível para a escolha de transdutores é bastante 
reduzido. Para a presente investigação, optou-se pela utilização de LDVTs RDP® D5-300AW 
para o controlo da deformação axial. Possuem uma gama de leitura de ±7,5mm e uma voltagem 
de saída de 435mV/V. Para garantir o bom funcionamento do transdutor a elevadas pressões, o 
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fabricante (RDP®) efetuou uma melhoria nos sistemas de conexão, que permitiu o aumento da 
resistência do LVDT até pressões na ordem dos 20MPa. Note-se que, para os ensaios 
realizados nesta investigação, o fluido utilizado para a aplicação da pressão de confinamento foi 
o óleo de silicone. Este material não coloca em causa o correto funcionamento elétrico dos 
LVDTs. 
Foram utilizados 2 LVDTs internos axiais, distribuídos uniformemente na periferia da amostra, 
cobrindo cada um deles 180º (em alguns ensaios foram utilizados 3 LVDTs separados por 
120º). A utilização de 3 transdutores é recomendável, pois avalia melhor o campo de 
deformação dos provetes (Santarelli & Brown, 1989; Tatsuoka & Kim, 1984). Para a colocação 
dos LVDTs em contacto com o provete foi concebido um sistema de suporte de plástico, de alta 
resistência e baixa deformabilidade, colado à membrana no seu bordo externo. As dimensões 
deste sistema permitiram a sua utilização, tanto para amostras de 38mm, como de 50mm 
diâmetro. As principais características e uma fotomontagem desta solução são apresentadas na 
Figura 7.6. 
 
Figura 7.6 – Suportes de plástico para apoiar os LVDTs (separados a 120º) (adaptado de Pineda, 2012). 
 
No caso da medição das deformações radiais, estas não puderam ser adquiridas através de 
LVDTs. A condicionante principal foi o tamanho dos sensores, que impediu a colocação dos 
mesmos no sentido horizontal (vide Figura 7.6). Este fator exigiu a procura de um outro sistema 
que garantisse uma medição válida destas deformações, mantendo as dimensões adequadas 
para instalação na célula triaxial. A solução foi encontrada na pesquisa da instrumentação 
utilizada em ensaios de outros materiais, como o betão ou o aço. As aplicações deste tipo de 
transdutores requerem uma elevada sensibilidade para valores de pressão também por si 




elevados (cerca de 60MPa ou mais). O transdutor escolhido para a medição da deformação 
radial foi o extensómetro Epsilon® 3575-500-ST. Este extensómetro tem uma gama de medição 
de ±5mm, com uma diferença de potencial de saída relativa de 2,974mV/V. Para medir a 
deformação radial, o transdutor é colocado de forma a abraçar o provete através de duas molas 
de metal, que exercem uma ligeira pressão sobre a amostra (vide Figura 7.7). 
 
a) b) 
Figura 7.7 – Transdutor para medir a deformação radial Epsilon® 3575-500-ST: a) esquema; b) ilustração fotográfica. 
(adaptado de Pineda, 2012). 
 
Quando o provete apresenta mudanças de volume, os braços são movidos pela indução de 
uma mudança na resistência, que é transformada em deslocamento pela curva de calibração. 
Adicionalmente, foram incluídos na célula triaxial transdutores de pressão para medir CP e BP. 
O elemento escolhido para este fim foi o Honeywell, modelo G-subminiature®, com 8,0mm de 
diâmetro e uma gama de medição até 20MPa (acima da pressão atmosférica). Possui uma 
saída de 2mV/V e uma precisão de ±0,1%. 
Tal como anteriormente explicado, existe uma integração dos ensaios praticados na célula 
triaxial apresentada com a SWCC do solo-cimento previamente determinada. O equipamento 
envolvido na análise externa à câmara foi o psicrómetro de ponto de orvalho (WP4, vide Ponto 
5.2) e a técnica de intrusão de mercúrio (MIP, vide Ponto 5.1). 
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7.3 Programa experimental 
7.3.1 Definição 
O programa experimental foi pensado para avaliar diretamente as grandezas infra listadas em 
função do teor em cimento (c), teor em água (w) e índice de vazios (e) em condições de 
carregamento isotrópico: 
 Linha de recompressibilidade aparente isotrópica (κ1); 
 Linha de normalmente consolidada aparente (λw); 
 Linha de descarga isotrópica (κ2); 
 Pressão de pré-consolidação aparente (p*y). 
A designação aparente diz respeito à avaliação da pressão de pré-consolidação em condições 
não saturadas, cimentadas ou ambas, já que o termo pressão de pré-consolidação está 
relacionado com solos desestruturados em condições saturadas. Neste ponto não é efetuada 
qualquer distinção entre pressão de pré-consolidação total ou efetiva, uma vez que para ambos 
os casos a terminação inglesa é yielding locus. 
Para intentar os objetivos supra referidos foram ensaiados 6 tipos de provetes divididos, em 4 
níveis de sucção. O Quadro 7.1 apresenta o conjunto de 24 provetes, em que S0 simboliza um 
provete ensaiado em condição saturada e S3 simboliza os provetes ensaiados no seu estado 
relativamente mais seco. 




(g/cm3)  S0  S1  S2  S3 
0  1,57  1  2  3  4 
0  1,73  5  6  7  8  
2  1,70  9  10  11  12 
4  1,57  13  14  15  16 
5  1,73  17  18  19  20 
7  1,67  21  22  23  24 
 
A designação dos provetes é tipificada da seguinte forma: NS_X1_X2%_SX4. X2 representa o 
teor em cimento, que pode ser 0%, 2%, 4%, 5% ou 7%, X4 diz respeito ao nível de sucção que, 
tal como indica o Quadro 7.1, pode ser 0, 1, 2 ou 3. Finalmente, X1 apresenta uma ordem 
interna de ensaio dentro de uma mistura. Se um provete apresenta X1=1, significa que foi o 
primeiro a ser ensaiado em relação aos restantes provetes posicionados na mesma linha do 
Quadro 7.1. Com efeito, X1 está compreendido entre 1 e 4. Ocasionalmente ocorre X1=5, o que 




significa que, dentro de determinada mistura, foi necessário repetir um dos ensaios. Para 
exemplificar, destacam-se os provetes 14 e 20 do Quadro 7.1, que possuem a designação 
NS_2_4%_S1 e NS_2_5%_S3, respetivamente. 
Para distinguir as misturas de c=0%, foi incluída uma letra adicional (X3), que pode variar entre 
“S” (solto) e “D” (denso). X3=S para os provetes compactados para uma massa volúmica (ρ) de 
1,57g/cm3 e X3=D para os provetes de ρ=1,73g/cm3. Por exemplo, o provete 3 do Quadro 7.1 
tem a designação NS_4_0%_S_S2. 
O Quadro 7.2 apresenta as principais características dos provetes utilizados no final da sua 
compactação. 
Quadro 7.2 – Principais características dos provetes submetidos aos ensaios isotrópicos de altas pressões após a 
moldagem. 
Designação dos 
provetes  c (%)  Gs  w (%)  ρ (kg/m
3)  e 
NS_5_0%_S_S0  0  2,720  11,84  1756  0,733 
NS_2_0%_S_S1  0  2,720  13,14  1764  0,745 
NS_4_0%_S_S2  0  2,720  12,15  1754  0,739 
NS_3_0%_S_S3  0  2,720  13,35  1752  0,760 
NS_3_0%_D_S0  0  2,720  12,30  1903  0,605 
NS_2_0%_D_S1  0  2,720  11,50  1928  0,573 
NS_5_0%_D_S2  0  2,720  11,83  1916  0,588 
NS_4_0%_D_S3  0  2,720  11,73  1916  0,586 
NS_4_2%_S0  2,00  2,727  11,78  1926  0,583 
NS_1_2%_S1  2,00  2,727  11,85  1886  0,618 
NS_3_2%_S2  2,00  2,727  12,09  1889  0,619 
NS_2_2%_S3  2,00  2,727  12,39  1897  0,616 
NS_5_4%_S0  4,00  2,735  11,73  1798  0,700 
NS_2_4%_S1  4,00  2,735  12,13  1755  0,747 
NS_3_4%_S2  4,00  2,735  12,13  1786  0,716 
NS_4_4%_S3  4,00  2,735  12,00  1765  0,735 
NS_4_5%_S0  5,00  2,738  12,25  1946  0,580 
NS_1_5%_S1  5,00  2,738  12,33  1961  0,569 
NS_3_5%_S2  5,00  2,738  11,69  1964  0,557 
NS_2_5%_S3  5,00  2,738  12,12  1961  0,566 
NS_4_7%_S0  7,00  2,745  11,84  1883  0,630 
NS_1_7%_S1  7,00  2,745  11,81  1890  0,624 
NS_2_7%_S2  7,00  2,745  11,72  1886  0,626 
NS_3_7%_S3  7,00  2,745  12,02  1898  0,620 
 
Capítulo 7. Avaliação da pressão de cedência do solo-cimento e da sua desestruturação sob carregamento isotrópico de altas 
pressões 
339 
Salienta-se que os valores apresentados no Quadro 7.2 dizem respeito a 1 dia de cura, i.e., o 
momento em que os provetes são descompactados. 
Os provetes utilizados nos ensaios MIP e WP4 foram apresentados nos Pontos 5.1 e 5.2, 
respetivamente. No entanto, nem todos os provetes foram utilizados na análise que agora se 
inicia. Com efeito, o Quadro 7.3 ilustra um destacamento dos provetes comuns às análises do 
ponto presente e dos Pontos 5.1 e 5.2. 







MIP1  MIP  0  2,720  1556  0,748 
MIP2  MIP  0  2,720  1720  0,581 
MIP3  MIP  0  2,720  1873  0,452 
MIP4  MIP  0  2,720  1974  0,378 
MIP5  MIP  2,00  2,727  1703  0,601 
MIP6  MIP  2,00  2,727  1876  0,454 
MIP7  MIP  2,00  2,727  1986  0,373 
MIP8  MIP  4,00  2,735  1544  0,771 
MIP9  MIP  4,00  2,735  1930  0,417 
MIP10  MIP  4,00  2,735  1814  0,508 
MIP11  MIP  5,00  2,738  1773  0,544 
MIP12  MIP  5,00  2,738  1879  0,457 
MIP13  MIP  5,00  2,738  1812  0,511 
MIP14  MIP  7,00  2,745  1669  0,645 
MIP15  MIP  7,00  2,745  1909  0,438 
MIP16  MIP  7,00  2,745  1820  0,508 
WP4_1  WP4  0  2,720  1706  0,594  
WP4_2  WP4  2,00  2,727  1700  0,604 
WP4_3  WP4  4,00  2,735  1560  0,753 
WP4_4  WP4  5,00  2,738  1727  0,585 
WP4_5  WP4  7,00  2,745  1665  0,649 
 
O total de 45 ensaios, apresentados em ambos os quadros anteriores, define o programa 
experimental que pretende explicar a cedência de geomateriais em função das três 
características de estado (c, e e w). Ao contrário do que foi realizado no Capítulo 5, este 
programa experimental não visa estudar a influência no tempo de cura. Esta variável 
remanescente é apenas indiretamente inserida no final do capítulo. 
 




7.3.2 Preparação dos provetes 
Para a realização do programa experimental destacado no Ponto 7.3.1, foram compactados 3 
tipos de provetes em função dos seguintes ensaios: 
 Compressão isotrópica de altas pressões; 
 Porosímetro de intrusão de mercúrio (MIP); 
 Psicrómetro de ponto de orvalho (WP4). 
 
7.3.2.1 Compressão isotrópica de altas pressões 
Os provetes remetidos para os ensaios de compressão isotrópica ostentavam 100mm de altura 
e 50mm de diâmetro e foram preparados para as características apresentadas no Quadro 7.1. 
O peso volúmico seco máximo obtido no ensaio Proctor Modificado (PM) para o solo sem 
cimento foi de 18,5kN/m3. Utilizando esse valor como referência, os provetes não cimentados 
foram preparados para duas densidades: uma relativamente mais solta, de 82,5% do peso 
volúmico seco de referência e outra ligeiramente mais densa, com cerca de 91,0% de γd,max. Os 
provetes cimentados foram programados para que tivessem compacidades no intervalo de 
valores apresentado e obedecessem ao índice porosidade/cimento η/(Vc/Vt)0,21=29 e 
η/(Vc/Vt)0,21=36. O teor em água de compactação foi também estabelecido pelo ensaio PM e 
igual a 13%. 
A descrição exaustiva do processo de compactação destes provetes está incluída no Ponto 
3.1.4. A Figura 7.8 apresenta a posição dos provetes em relação à curva PM, em função do seu 
teor em água de compactação e peso volúmico seco. 




Figura 7.8 – Curvas PM com e sem cimento e posição dos provetes em função das linhas do Quadro 7.1.  
 
Após a compactação, os provetes foram removidos do molde, medidos e pesados. A massa, 
diâmetro e comprimento dos cilindros foram medidos com resoluções de 0,01g e 0,02mm, 
respetivamente. O teor em água (w) foi medido em duas pequenas amostras retiradas após a 
adição de água à mistura (antes da compactação). Salienta-se que esta medição, após um 
período de exposição numa estufa durante 24h a 120ºC, é realizada após a maior parte da 
hidratação do cimento estar assegurada. Os provetes apresentados no Quadro 7.2 denotam um 
coeficiente de variação (CV) muito pequeno na sua densidade (CV≈0,01) e ligeiramente 
superior na avaliação do teor em água (CV≈0,04). 
Seguidamente, os provetes foram embrulhados em plástico e colocados em câmara húmida 
durante 27 dias, desencadeando o processo de cura. Amaral et al. (2011a) mostram que este 
intervalo de tempo é suficiente para permitir a estabilização do melhoramento das propriedades 
mecânicas dos provetes de solo-cimento. A densidade das partículas sólidas (Gs) das misturas 
foi medida após o período de cura, revelando uma variação inferior a 1% do solo sem cimento. 
Aos 28 dias, os provetes foram novamente pesados e medidos, assumindo que a perda de 
dimensões se deveu exclusivamente ao processo de cura e que as diferenças nos seus pesos 
foram associadas às perdas de água (vide Quadro 7.4). O teor em água permaneceu, tal como 
esperado, praticamente constante. Por outro lado, o processo de cura causou uma mensurável 
diminuição de volume. As variações situaram-se na ordem dos 0,5% para os provetes com 
c=2% e 1,7% para os provetes compactados com c=7%). 








NS_5_0%_S_S0  0  1756  11,84  0,733 
NS_2_0%_S_S1  0  1764  13,14  0,745 
NS_4_0%_S_S2  0  1754  12,15  0,739 
NS_3_0%_S_S3  0  1752  13,35  0,760 
NS_3_0%_D_S0  0  1903  12,30  0,605 
NS_2_0%_D_S1  0  1928  11,50  0,573 
NS_5_0%_D_S2  0  1916  11,83  0,588 
NS_4_0%_D_S3  0  1916  11,73  0,586 
NS_4_2%_S0  2,00  1927  11,60  0,575 
NS_1_2%_S1  2,00  1887  11,67  0,610 
NS_3_2%_S2  2,00  1890  11,91  0,610 
NS_2_2%_S3  2,00  1898  12,21  0,608 
NS_5_4%_S0  4,00  1799  11,37  0,683 
NS_2_4%_S1  4,00  1756  11,77  0,730 
NS_3_4%_S2  4,00  1788  11,77  0,699 
NS_4_4%_S3  4,00  1766  11,64  0,718 
NS_4_5%_S0  5,00  1947  11,80  0,560 
NS_1_5%_S1  5,00  1962  11,88  0,550 
NS_3_5%_S2  5,00  1966  11,24  0,538 
NS_2_5%_S3  5,00  1962  11,67  0,547 
NS_4_7%_S0  7,00  1885  11,21  0,603 
NS_1_7%_S1  7,00  1892  11,18  0,597 
NS_2_7%_S2  7,00  1888  11,09  0,598 
NS_3_7%_S3  7,00  1900  11,39  0,593 
 
Após o processo de cura e imediatamente antes da instalação na câmara, foram abertos 
pequenos orifícios nas faces dos provetes. Este procedimento foi realizado recorrendo a uma 
broca de precisão como explica a Figura 7.9. 





Figura 7.9 – Abertura dos orifícios para inserção dos bender elements: a) imobilização do provete; b) broca de 
precisão. 
 
No final da abertura do sulco ilustrado na Figura 7.9, os provetes foram novamente pesados. As 
correções ao peso volúmico, considerando as perdas de águas durante o processo de abertura 
de orifícios, foram contabilizadas e estão explicadas no Ponto 3.1.5. 
 
7.3.2.2 Porosímetro de intrusão de mercúrio e psicrómetro de ponto de orvalho 
Os provetes preparados para os ensaios MIP e WP4 foram diretamente misturados e 
compactados segundo os mesmos procedimentos apontados para os provetes submetidos ao 
ensaio de compressão isotrópica. A única diferença residiu nas suas dimensões iniciais (cerca 
de 1/3 da altura dos provetes instalados na câmara triaxial), resultado da compactação em 
apenas uma camada. 
28 dias de cura volvidos, os provetes foram talhados para obter as dimensões necessárias para 
cada um dos ensaios: 
 Cúbica com 10mm de lado para os ensaios MIP; 
 Cilíndrica com uma altura de 10mm e um diâmetro de 30mm para os ensaios WP4. 
Provetes típicos de cada um dos ensaios podem ser encontrados na Figura 7.10. 






(a) (b) (c) 
Figura 7.10 – Provetes tipo do programa experimental: a) MIP; b) WP4; c) compressão isotrópica. 
 
A descrição completa e ilustrada da compactação dos provetes para os ensaios MIP e WP4 
pode ser encontrada nos Pontos 5.1 e 5.2, respetivamente. 
Para os ensaios MIP as misturas de solo-cimento foram preparadas para obter provetes com 3 
índices de vazios (e) distintos, enquanto os provetes sem cimento foram preparados com 4 
índices de vazios (vide Quadro 7.3). Os índices de vazios dos provetes submetidos à 
compressão isotrópica (vide Quadro 7.2) foram semelhantes aos provetes mais soltos do ensaio 
MIP, para que durante a diminuição de volume (resultado do carregamento isotrópico) os 
provetes do Quadro 7.2 caminhassem na direção dos restantes provetes do Quadro 7.3. Depois 
de talhados, os provetes foram secos através da exposição aos raios infravermelhos, o que 
corresponde a uma técnica aceitável para um geomaterial com baixo teor em argila como este. 
Foi introduzido e extrudido um ciclo de mercúrio completo, o que permitiu o cálculo indireto das 
SWCC do solo (vide Ponto 5.1). 
Uma vez que as medições de altas sucções não são sensíveis ao índice de vazios, os provetes 
ensaiados com o psicrómetro de ponto de orvalho foram apenas preparados para um índice de 
vazios (vide Quadro 7.3) por mistura. Em cada espécime foram efetuadas entre 10 a 15 
medições no ciclo de secagem. Cada medição foi conseguida através do contacto entre o 
provete e a atmosfera do laboratório da UPC, num intervalo de tempo compreendido em 10 a 
30 minutos, seguida de um período de isolamento de cerca de 24h, de forma a equilibrar a 
humidade relativa. 
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7.3.3 Correções necessárias aos dados em bruto 
Todas as correções aos dados em bruto foram já descritas em pontos anteriores. As correções 
relativas aos efeitos de membrana estão expostas no Ponto 6.4.3.2. Por outro lado, as 
correções que contemplam a alteração da área do provete ao longo do ensaio estão descritas 
no Ponto 6.4.3.1. 
Contudo, as correções mais relevantes a aplicar neste programa experimental estão 
diretamente relacionadas com os bender elements. Para uma boa análise de resultados, é 
necessário manter a distância entre topos e a massa volúmica constantemente atualizadas. 
Com efeito, citam-se as correções efetuadas no Ponto 3.1.5.4 como uma boa prática para este 
trabalho. No âmbito da análise direta do comportamento do solo sob carregamento isotrópico, 
destacam-se as correções realizadas na manutenção do teor em água atualizado, também 
descritos no Ponto 3.1.5.4 (para os provetes saturados) e Ponto 4.4 (para os provetes não 
saturados). 
 
7.3.4 Procedimento do ensaio de compressão isotrópica 
O procedimento de ensaio é essencialmente igual para todos os provetes NS. No entanto, este 
muda ligeiramente em função do teor em água alvo, pretendido em função de S0, S1, S2 e S3. 
Os provetes cujo teor em água requerido foi o próprio w de compactação ou saturado (S1 ou 
S0, respetivamente), foram removidos da câmara húmida e imediatamente colocados na célula 
triaxial. Os provetes mais secos (S2 e S3), antes de serem colocados na célula, permaneceram 
em secagem ao ar, garantindo um aumento de sucção (s) através da técnica de equilíbrio de 
vapor (Kazuo et al., 1990). A secagem dos provetes foi conseguida através de uma 
transferência de vapor na humidade relativa do laboratório da UPC (cerca de 50%). O teor em 
água foi seguidamente estimado através da diferença de peso entre o final e o início da 
secagem. Através de medições regulares do peso dos provetes, durante a secagem, foi 
possível prever a chegada ao teor em água requerido. Nessa altura, os provetes foram 
colocados na célula triaxial, à semelhança dos seus homólogos mais húmidos. O verdadeiro w 
apenas pôde ser medido com exatidão no final do ensaio, após a secagem do provete em 
estufa (vide Quadro 7.5). Baseados nesses valores, os provetes foram agrupados em 4 níveis 
de teor em água (Wi), em que, W0 representa os provetes saturados e W4 os seus 
semelhantes mais secos. Esta etiquetação justifica-se pela grande dispersão verificada entre os 
provetes com o mesmo nível de sucção (v.g. S2 e S3). Tal como o processo de cura, o ciclo de 
secagem conferiu um aumento moderado na variabilidade do teor em água (CV Є [0,05; 0,1]) 
para provetes agrupados no mesmo Wi. 




Quadro 7.5 – Características dos provetes imediatamente antes da compressão isotrópica. 
Designação dos 
provetes  c (%)  Wi  ρ (kg/m
3)  w (%)  e 
NS_5_0%_S_S0  0  W0  1966  25,33  0,734 
NS_2_0%_S_S1  0  W1  1752  12,39  0,745 
NS_4_0%_S_S2  0  W2  1690  8,02  0,739 
NS_3_0%_S_S3  0  W3  1630  5,38  0,758 
NS_3_0%_D_S0  0  W0  2059  21,62  0,607 
NS_2_0%_D_S1  0  W1  1924  11,26  0,573 
NS_5_0%_D_S2  0  W2  1845  7,66  0,587 
NS_4_0%_D_S3  0  W3  1793  4,44  0,584 
NS_4_2%_S0  2,00  W0  2076  20,35  0,577 
NS_1_2%_S1  2,00  W1  1882  11,41  0,610 
NS_3_2%_S2  2,00  W2  1837  8,75  0,609 
NS_2_2%_S3  2,00  W2  1807  6,73  0,606 
NS_5_4%_S0  4,00  W0  2014  24,79  0,685 
NS_2_4%_S1  4,00  W1  1756  11,75  0,730 
NS_3_4%_S2  4,00  W2  1734  8,38  0,699 
NS_4_4%_S3  4,00  W2  1694  6,98  0,716 
NS_4_5%_S0  5,00  W0  2093  20,27  0,562 
NS_1_5%_S1  5,00  W1  1960  11,77  0,550 
NS_3_5%_S2  5,00  W2  1902  7,58  0,537 
NS_2_5%_S3  5,00  W3  1853  5,33  0,545 
NS_4_7%_S0  7,00  W0  2067  22,08  0,604 
NS_1_7%_S1  7,00  W1  1892  11,21  0,597 
NS_2_7%_S2  7,00  W2  1822  7,16  0,598 
NS_3_7%_S3  7,00  W3  1792  4,93  0,591 
 
Seguidamente à instalação dos provetes na célula triaxial, procedeu-se à montagem da 
instrumentação interna. Com o auxílio dos suportes apresentados na Figura 7.6, fixos através 
de uma cola de alta resistência à membrana de neopreno, colocaram-se os LVDTs axiais (vide 
Figura 7.11a). Dotado de molas e bons fixadores, o transdutor de deformação radial pôde ser 
montado no final. Os provetes assim ensaiados estavam equipados com um sistema de 
proteção das interfaces provete-pedestal e provete-pistão semelhante ao apresentado no Ponto 
6.3. Procedendo à instalação dos provetes, seguiu-se a fase de fecho e estancagem da célula 
triaxial (vide Figura 7.11b). Devido ao seu elevado peso, o equipamento apenas pôde ser 
movido com o recurso a uma grua. A selagem da câmara foi efetuada através de um sistema de 
porcas roscadas. A sua estanquidade foi garantida através de um pré-esforço com 20000kgf, 
antecedente ao aperto do conjunto de porcas. 





Figura 7.11 – Montagem de um provete submetido ao ensaio de compressão isotrópica: a) detalhe do provete com a 
membrana de neopreno e instrumentação interna; b) grua para o manuseio da câmara. 
 
A selagem da câmara foi procedida pela abertura de um fluxo de óleo de silicone para o interior 
da mesma através do mecanismo dos vasos comunicantes e de uma purga de ar. Expelida a 
maior parte do ar do interior da célula, esta foi convenientemente fechada. Os provetes foram 
mantidos no interior da câmara, sem qualquer tipo de esforço, durante 24h, para obtenção de 
um equilíbrio hidráulico estabilizado. Para os provetes saturados, a estabilização foi conseguida 
através da aplicação de um fluxo de água, no sentido ascendente, para o interior do provete. À 
semelhança de outros ensaios apresentados na presente dissertação, o fluxo foi assegurado 
através da aplicação de BP=10kPa na base do provete e a abertura do topo para a pressão 
atmosférica. A fase de percolação foi efetuada exclusivamente nos provetes a ensaiar em 
condições saturadas, utilizando CP=20kPa. 
O carregamento isotrópico, na maior parte dos casos, foi realizado até aos 19MPa de tensão 
total (no caso não saturado) ou tensão efetiva (no caso S0), através de incremento de CP a 
uma taxa de ∂p*=0,5kPa/s, mantendo uma BP praticamente constante (10kPa para os provetes 
não saturados e aproximadamente 500kPa para os saturados). A consolidação foi parada em 
intervalos regulares, para obtenção de registos dinâmicos fiáveis. Estas paragens serviram 
também para a verificação da existência de eventuais excessos de pressão neutra. As 




medições das ondas elásticas foram acompanhadas pela medição do parâmetro de Skempton 
(B), sendo que apenas foram registados valores não nulos para os provetes S0. 
No final de cada ensaio, os provetes foram desmontados, medidos, novamente pesados, com 
medição do teor em água final (vide Quadro 7.5). Salienta-se ainda que os provetes foram 
ensaiados com teor em água constante, à exceção dos provetes saturados. Estes últimos foram 
previamente mergulhados em água antes do ensaio. Como o ar é um meio muito compressível, 
os provetes ensaiados em condições não saturadas não verificaram qualquer excesso de 
pressão neutra (Δu). Este fator permitiu realizar um ensaio com teor em água constante em 
condições drenadas, sendo que o único material expelido do provete foi o próprio ar respeitante 
à redução do índice de vazios (e) do provete. 
 
7.3.5 Interpretação e análise dos resultados 
7.3.5.1 Curva característica do solo-água 
A utilização da técnica MIP para o estudo da microestrutura dos solos não saturados em geral, 
e da SWCC em particular, é explicada em Romero & Simms (2008). Alguns exemplos de 
resultados obtidos por esta técnica podem ser encontrados no Ponto 5.1, dos quais se 
destacam: 
 A função distribuição dos poros (PSD); 
 Curva de intrusão-extrusão; 
 Curva de retenção (SWCC). 
Salienta-se ainda que cada um dos resultados obtidos através do ensaio MIP necessita de uma 
validação, devido às reduzidas dimensões dos provetes ensaiados. Essa validação foi 
conseguida através da inspeção FESEM apresentada no Ponto 5.3. Os resultados provenientes 
deste equipamento não são apresentados, pois a presente análise focaliza-se exclusivamente 
na análise da SWCC. 
A partir de uma relação entre a intrusão de mercúrio, num provete de solo seco, e a adsorção 
de água pelo ar, pode ser estabelecida uma relação mecânica. Segundo Romero et al. (2011), o 
equilíbrio capilar de ambos os processos resulta na seguinte equação entre a sucção matricial e 
a intrusão de pressão. 
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 ݏ ൌ ݌ ߪ௪ cosሺߠ௪ሻߪு௚ cos൫ߠு௚൯ ൎ 0,196 ݌ (7.1).
Por outro lado, o teor em mercúrio e o teor em água são complementares. Com efeito, o teor 
em água de um determinado provete e a porosidade introduzida por mercúrio (ηv) podem ser 
relacionados segundo (Prapaharam et al., 1985): 
 ݓ ൌ 1ܩ௦
ߟ െ ߟ௩
1 െ ߟ  (7.2).
Utilizando as Eqs. (7.1) e (7.2), foi traçada uma SWCC para cada provete, cujas características 
são apresentadas no Quadro 7.3, ensaiado segundo a técnica MIP. Para altas sucções, o efeito 
de capilaridade não consiste num bom modelo para recriar o mecanismo de retenção de água 
pelo solo (Romero et al., 1999), por isso existe um valor limite para o qual a interpretação 
descrita deixa de ser válida. Na presente investigação esse limite foi estabelecido em 1MPa. 
Os resultados das 5 misturas de solo-cimento, focadas na investigação, são apresentados na 
Figura 7.12. Para cada mistura, os resultados MIP correspondentes a diferentes provetes com 
distintos índices de vazios iniciais são conjuntamente apresentados com os resultados 
provenientes do ensaio com psicrómetro de ponto de orvalho. 
  








Figura 7.12 – SWCC das misturas de solo-cimento calculadas a partir da técnica MIP e WP4 com os teores em água 
dos provetes do Quadro 7.5: a) c=0%; b) c=2%; c) c=4%; d) c=5%; e) c=7%. (Arroyo et al., 2012a). 




Analisando cada um dos resultados apresentados na Figura 7.12, podem ser efetuadas as 
seguintes observações: 
 À medida que os provetes vão secando, as diferentes curvas de retenção – deduzidas 
pelo ensaio MIP com diferentes índices de vazios – tendem para uma única curva. Os 
únicos resultados anómalos aparentam situar-se na mistura c=4%, no provete MIP10 e 
na mistura c=5%, no provete MIP11; O primeiro apresenta uma trajetória demasiado 
rígida, contrariamente ao segundo, que apresenta uma trajetória algo suave 
comparativamente com os demais; 
 Não existe sobreposição entre as gamas válidas da técnica MIP (sucções abaixo de 
1MPa) e WP4 (com limite mínimo de sucção entre 2 a 3MPa); No entanto, as tendências 
das curvas verificas na Figura 7.12 sugerem resultados semelhantes; Com efeito, é 
possível cobrir as sucções em falta através de uma interpolação linear-logarítmica; 
 Um aumento no teor em cimento resulta num aumento da capacidade de retenção do 
solo, pois são verificadas, para os mesmos teores em água, maiores sucções; 
 O ramo único do ciclo de secagem (onde convergem as curvas de retenção dos 
provetes compactados para diferentes índices de vazios) tem início para teores em água 
mais elevados, em função do teor em cimento, para as misturas com maior c; Nas 
misturas não cimentadas, as 4 SWCC encontram-se para um teor em água de 9,4%, 
enquanto para os provetes mais cimentados (c=7%), essa junção dá-se em w=14,0%; 
 Para cada curva pode ser estimado um valor de entrada de ar (AEV); Tal como 
esperado, a sucção no AEV aumenta com a redução de η inicial (vide Figura 7.13); No 
entanto, a tendência revela-se mais suave à medida que é aumentado o teor em 
cimento das misturas; Este fator é indicador do aumento da relevância da micro 
porosidade no comportamento hidráulico das misturas de solo-cimento. 





Figura 7.13 – Sucção no valor de entrada de ar para as diferentes misturas de solo-cimento em função do índice de 
vazios inicial (Arroyo et al., 2012a). 
 
Utilizando este conjunto de SWCC, apresentada na Figura 7.12, é possível estabelecer a 
sucção correspondente para cada teor em água compreendido entre os índices de vazios, 
máximo e mínimo, para todas as misturas analisadas. Quando o teor em água se situa numa 
única linha da curva de secagem, não existe margem de dúvidas para a determinação da 
sucção. Quando o teor em água está situado numa zona onde não é verificada a colinearidade 
do ciclo de secagem das SWCCs, é necessário realizar um de dois procedimentos, depois de 
avaliar o índice de vazios no ponto onde é pretendida a determinação da sucção para um dado 
teor em água: 
 Se as SWCCs com os índices de vazios imediatamente inferior e superior forem 
colineares para um dado w, deve ser atribuído um único valor de sucção; 
 Se as SWCCs com os índices de vazios imediatamente inferior e superior não forem 
colineares para um dado w, deve ser realizada uma interpolação da sucção medida 
entre as diversas curvas que intercetam o mesmo w em ordem ao índice de vazios; 
Amaral et al. (2012c) e o Ponto 4.4 explicam o procedimento de forma mais detalhada. 
A Figura 7.12 ilustra a aplicação dos procedimentos descritos para w e e na pressão de pré-
consolidação aparente das diferentes misturas. 
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7.3.5.2 Curvas de compressão isotrópica 
As curvas de compressão isotrópica – desenhadas em logaritmo da tensão total vs. índice de 
vazios – ensaiadas na câmara triaxial, são apresentadas na Figura 7.14. À semelhança da 
Figura 7.12, os ensaios são divididos por quantidade de cimento. Cada separação representa a 
mesma mistura ensaiada com teores em água distintos. A única diferença reside nos provetes S 
e D, c=0%, que são apresentados em diferentes separadores (Figura 7.14a e Figura 7.14b). 
Salienta-se que os valores de e apresentados são exclusivamente calculados através da 
deformação interna. 
  







Figura 7.14 – Curvas de compressão isotrópica em função do teor água e cimento: a) c=0% S; b) c=0% D; c) c=2%; 
d) c=4%; e) c=5%; f) c=7%. (Arroyo et al., 2012a). 
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Para cada curva de compressão isotrópica, são retirados 4 números característicos através da 
relação representada na Figura 7.15. Em que: p*y representa a pressão de pré-consolidação 
aparente. 
 
Figura 7.15 – Cálculo de κ1, κ2, λw e pressão de pré-consolidação aparente. 
 
Os valores de κ1 dizem respeito a um ramo elástico anterior à pré-consolidação aparente 
(simplificadamente designado por índice de recompressibilidade aparente), λw representa um 
índice de compressibilidade do solo em estado normalmente consolidado aparente 
(simplificadamente designado por índice de compressibilidade aparente) e κ2 afigura um índice 
de descarga isotrópica. κ1 e λw são obtidos a partir de uma regressão e representam as secções 
iniciais e finais das curvas de compressão num espaço semi-logarítmico. O índice de descarga 
é obtido através de um ajuste do final da compressão e o índice de vazios no final do ensaio. O 
Quadro 7.6 realiza o levantamento de cada uma das variáveis em função do provete. 
  




Quadro 7.6 – Rigidez dos provetes à recompressão, compressão e descarga isotrópicas. 
Provete  ei  κ1  λw  κ2 
NS_5_0%_S_S0  0,733  0,008  0,114  0,011 
NS_2_0%_S_S1  0,743  0,007  0,128  0,008 
NS_4_0%_S_S2  0,739  0,002  0,138  0,010 
NS_3_0%_S_S3  0,760  0,004  0,130  0,009 
NS_3_0%_D_S0  0,605  0,008  0,091  0,010 
NS_2_0%_D_S1  0,571  0,006  0,117  0,008 
NS_5_0%_D_S2  0,510  0,009  0,092  0,009 
NS_4_0%_D_S3  0,582  0,005  0,124  0,009 
NS_4_2%_S0  0,582  0,001  0,115  0,008 
NS_1_2%_S1  0,618  0,0006  0,152  0,009 
NS_3_2%_S2  0,619  0,0005  0,146  0,008 
NS_2_2%_S3  0,616  0,0004  0,148  0,007 
NS_5_4%_S0  0,702  0,001  0,156  0,009 
NS_2_4%_S1  0,749  0,001  0,194  0,009 
NS_3_4%_S2  0,717  0,001  0,179  0,007 
NS_4_4%_S3  0,736  0,0006  0,191  0,005 
NS_4_5%_S0  0,580  0,0004  0,132  0,007 
NS_1_5%_S1  0,569  0,0002  0,144  0,006 
NS_3_5%_S2  0,557  0,0006  0,158  0,005 
NS_2_5%_S3  0,566  0,0003  0,110  0,005 
NS_4_7%_S0  0,629  0,0004  0,146  0,007 
NS_1_7%_S1  0,625  0,0005  0,162  0,006 
NS_2_7%_S2  0,627  0,0007  0,163  0,006 
NS_3_7%_S3  0,621  0,0007  0,158  0,005 
 
A Figura 7.16 representa os índices de recompressibilidade aparente, compressibilidade 
aparente e descarga isotrópicos para o conjunto de provetes em função do teor em cimento e 
do nível de teor em água (Wi). Os provetes não cimentados com o nível de compactação solto 
(“S”) estão apresentados na Figura 7.16 através pontos não preenchidos. 
 





Figura 7.16 – Medições de compressibilidade: a) κ1 vs. c em função do nível do teor em água; b) κ1 vs. w em função 
do teor em cimento; c) λw vs. c em função do nível do teor em água; d) κ2 vs. c em função do nível do teor em água. 
(Arroyo et al., 2012a). 
 
Os índices de recompressibilidade aparente (κ1) dos provetes cimentados são ligeiramente 
menores, em valor absoluto, que os demais (vide Figura 7.16a), sendo que o efeito da 
densidade e quantidade de cimento são pequenos na região elástica do solo-cimento. Por outro 
lado, quando a sucção é desenhada em função de κ1 (vide Figura 7.16b), não pode ser 
constatada uma relação entre as duas variáveis. 
O índice de compressibilidade aparente (λw) aumenta ligeiramente com o aumento do teor em 
cimento (vide Figura 7.16c). Índices de vazios iniciais mais elevados denotam esta tendência de 
uma forma mais demarcada (vide c=4%). O efeito do teor em água neste índice não é claro, e 
por isso não permite retirar qualquer conclusão acerca da sua evolução. 
O índice de descarga (κ2) diminui em função do teor em cimento num fator de escala de 
aproximadamente 2 (vide Figura 7.16d). Este facto pode ser explicado pela maior quebra de 




estrutura a que os provetes mais cimentados estão sujeitos. A Figura 7.16d também expõe que 
para um dado c, κ2 aumenta ligeiramente em função do teor em água. 
Existe, no entanto, um definido aumento de fragilidade em função do teor em cimento na 
resposta ao carregamento isotrópico por parte dos provetes (vide Figura 7.17). Considerando 
λw/κ1 como um rácio representativo da fragilidade dos provetes não cimentados (com valores 
situados entre 10 e 30), estes valores estão situados a uma magnitude superior, entre 100 e 
400, para os restantes cimentados. 
 
Figura 7.17 – Índice de fragilidade vs. c em função do nível de teor em água (Arroyo et al., 2012a). 
 
Foi verificado que, para todos os provetes cimentados, o índice de descarga foi 
significativamente maior que o índice de recompressibilidade aparente (κ2/κ1≈9%). Por outro 
lado, para os provetes não cimentados, o rácio médio κ2/κ1 dos mais densos foi de 0,75 e de 
0,50 para os mais soltos. Tendo em consideração estas diferenças, e que os provetes não 
cimentados atingiram índices de vazios substancialmente menores para a mesma tensão total 
isotrópica (vide Figura 7.14), os valores de 9% consistem num claro sinal de degradação do 
cimento. A Figura 7.18 ilustra os resultados obtidos e clarividencia as assunções supracitadas. 




Figura 7.18 – Índice de degradação vs. c em função no nível de teor em água (Arroyo et al., 2012a). 
 
A Figura 7.18 corrobora do comportamento típico da desestruturação de um solo cimentado 
sujeito a um carregamento isotrópico, onde os declives das linhas de recompressibilidade 
aparente durante a fase de desestruturação vão ficando cada vez maiores, ou seja, a zona de 
comportamento elástico vai ficando cada vez menos rígida. A Figura 7.19 expõe as diferenças 
entre a evolução de κ1 em função do tipo de solo. 
a) b) 
Figura 7.19 – Efeito do carregamento isotrópico em κ1: a) num material não cimentado: b) num material cimentado. 
 
7.3.5.3 Pressão de pré-consolidação aparente 
A pressão de pré-consolidação aparente (p*y) é obtida pelo cruzamento da linha de 
recompressibilidade com a NCL, tal como explicam Amaral et al. (2012a) e a ilustração da 




Figura 7.15. Contudo, o índice de vazios em p*y é calculado pela interceção da trajetória de 
compressão isotrópica de cada provete para um p*=p*y. O valor recém calculado, juntamente 
com o teor em água medido no final do ensaio e as curvas de retenção, permite a determinação 
da sucção total na pressão de pré-consolidação aparente de cada provete (vide Figura 7.12). 
Estas três caraterísticas de estado da cedência isotrópica (p*y, índice de vazios em p*y e 
sucção em p*y) estão apresentadas no Quadro 7.7. 
Quadro 7.7 – Características de estado na cedência isotrópica dos provetes de solo-cimento. 





NS_5_0%_S_S0  0,733  0  245  0,689  0 
NS_2_0%_S_S1  0,743  0  316  0,700  80 
NS_4_0%_S_S2  0,739  0  393  0,699  270 
NS_3_0%_S_S3  0,760  0  561  0,713  620 
NS_3_0%_D_S0  0,605  0  495  0,588  0 
NS_2_0%_D_S1  0,571  0  723  0,526  100 
NS_5_0%_D_S2  0,510  0  1039  0,459  310 
NS_4_0%_D_S3  0,582  0  1510  0,530  840 
NS_4_2%_S0  0,582  2,00  1681  0,555  0 
NS_1_2%_S1  0,618  2,00  2486  0,580  200 
NS_3_2%_S2  0,619  2,00  2866  0,581  500 
NS_2_2%_S3  0,616  2,00  3013  0,580  1000 
NS_5_4%_S0  0,702  4,00  1778  0,678  0 
NS_2_4%_S1  0,749  4,00  2446  0,715  180 
NS_3_4%_S2  0,717  4,00  2777  0,683  940 
NS_4_4%_S3  0,736  4,00  3162  0,698  3010  
NS_4_5%_S0  0,580  5,00  5571  0,555  0 
NS_1_5%_S1  0,569  5,00  5664  0,543  180 
NS_3_5%_S2  0,557  5,00  6393  0,526  3170 
NS_2_5%_S3  0,566  5,00  6902  0,542  10430 
NS_4_7%_S0  0,629  7,00  5167  0,606  0 
NS_1_7%_S1  0,625  7,00  5516  0,595  480 
NS_2_7%_S2  0,627  7,00  6523  0,598  4470 
NS_3_7%_S3  0,621  7,00  7301  0,586  13740 
 
Os valores da sucção (s) em função da tensão total (p*) em compressão isotrópica, para todos 
os provetes, estão representados na Figura 7.20. Foi necessária a utilização de dois 
separadores devido à magnitude de esforços e sucção atingida nos provetes com teores em 
cimento mais elevados. 




Figura 7.20 – Sucção em função da tensão total: a) c=0% e c=2%; b) c≠0%. (Arroyo et al., 2012a). 
 
A análise da Figura 7.20a evidencia, à margem dos provetes de solo-cimento, que existe uma 
forte e mensurável contribuição do índice de vazios inicial nas variações da envolvente de 
cedência do solo. 
 
7.3.5.4 Discussão dos resultados 
Foram analisados, até a este ponto, os resultados relativos a dois processos de carregamento 
do solo-cimento: Um carregamento hidráulico (de secagem ou molhagem) até ao valor de teor 
em água requerido; e um carregamento mecânico, que aplicou uma compressão (seguida de 
uma descarga) isotrópica em termos de tensões totais, nos mesmos provetes. As deformações 
volumétricas observadas durante o carregamento hidráulico inicial, anterior ao carregamento 
isotrópico, foram consideravelmente pequenas (εv<0.1%). Com efeito, pode ser assumido que 
não houve cedência durante esta fase de carregamento e que a superfície de cedência para os 
4 provetes de cada mistura – e para os diferentes teores em água – foi muito semelhante no 
início da fase de carregamento isotrópico. Posto isto, os pontos de pré-consolidação aparente 
indicados no Quadro 7.7, para uma dada mistura, definem uma interceção de uma envolvente 
de cedência comum num plano tensão total-sucção. De acordo com os trabalhos pioneiros de 
Alonso et al. (1990), este interceção descreve as curvas carga-colapso (LC). 
As curvas LC podem ser definidas como uma representação do melhoramento das 
propriedades mecânicas do solo em função da sucção. No caso dos solos saturados, a sua 
resistência aumenta em função da quantidade de ligante (Gens & Nova, 1993). Na presença de 
ambos os efeitos (cimentação e sucção), é levantada a questão sobre a sua sobreposição. As 




hipóteses de o cimento e sucção atuarem de forma independente ou interligada não estão 
confirmadas. Alonso & Gens (1993) especulam que a presença de água nas partículas mais 
finas, como o cimento, provoca aumento no valor absoluto da sucção, mantendo o provete 
abaixo da fase gasosa. Os mesmos autores defendem que as curvas LC de um material 
cimentado são translacionadas para a direita (no plano p* vs. s) numa proporção maior do que a 
traslação devida ao puro efeito do cimento em condições saturadas. Esta perspetiva é 
suportada pelos resultados de Leroueil & Barbosa (2000), mas desmentida por Carvalho et al. 
(2002). Infelizmente, quer Leroueil & Barbosa (2000), como Carvalho et al. (2002) apresentam 
conclusões sustentadas por programas experimentais muito reduzidos. 
Para obter uma clara perspetiva da interação cimento-sucção, foram realizadas algumas 
tentativas de normalizações das pressões de pré-consolidação aparentes. Na primeira tentativa, 
os valores de p*y foram normalizados pela pressão de pré-consolidação no estado saturado de 
cada mistura (especificadas pela quantidade de cimento e densidade). Estes resultados são 
ilustrados na Figura 7.21 e mostram o papel desempenhado pela sucção no aumento da 
pressão de pré-consolidação aparente para uma dada mistura. Aparentemente, apesar da 
magnitude dos valores absolutos de sucção que as misturas mais cimentadas oferecem, a 
sucção é menos eficiente no aumento de p*y destas misturas. A Figura 7.21 denota também 
algum efeito da densidade inicial dos provetes. A sucção é mais eficiente no aumento da 
resistência para provetes mais densos (D) do que nos homólogos mais soltos (S). 
 
Figura 7.21 – Pontos de cedência isotrópica normalizados através da pressão de pré-consolidação (Arroyo et al., 
2012a). 
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O mesmo tipo de normalização é utilizado na Figura 7.22. No entanto, inversamente à divisão 
de valores de p*y por p’y (pressão de pré-consolidação), a normalização é realizada através do 
teor em água ótimo (wopt) do solo sem cimento apresentado no Ponto 3.1. Nesta ilustração 
apenas são apresentados os provetes relativamente mais secos face a wopt. Uma vez mais, 
torna-se evidente, pela análise da Figura 7.22, que a sucção provoca um aumento relativo em 
p*y maior para os provetes não cimentados. 
 
Figura 7.22 – Pontos de cedência isotrópica normalizados através de p*y e wopt (Arroyo et al., 2012a). 
 
Uma normalização ligeiramente alternativa é aplicada na Figura 7.23. O valor de p*y 
considerado para normalização corresponde ao do material não cimentado com o mesmo teor 
em água e densidades semelhantes. Desta forma, o efeito do aumento de cimentação para 
cada nível do teor em água denota-se como visível. Aparentemente, pela análise da Figura 
7.23, está patente o aumento da pressão de pré-consolidação aparente devido ao aumento da 
quantidade de cimento. É também discernível que para as quantidades de cimento mais 
elevadas, o aumento das sucções resulta num ganho de resistência relativamente menos 
eficiente. 





Figura 7.23 – Pontos de cedência isotrópica, normalizados através de p*y dos provetes saturados e densidades 
semelhantes, em função do teor em cimento (Arroyo et al., 2012). 
 
Os comentários finais surgem através da comparação entre a Figura 7.22 e Figura 7.23. Nas 
gamas de tensão e sucção exploradas neste programa experimental foi verificado um 
acréscimo de resistência mais acentuado devido a quantidade de cimento em contraposição 
com o efeito da sucção. As misturas com c=2% aumentaram cerca de três vezes a sua pressão 
de cedência em relação às com c=0%. Apenas os provetes mais secos atingiram aumentos 
nessa ordem de grandeza quando comparados com os seus semelhantes saturados. 
 
7.4 Modelação dos resultados 
Após tratamento e conclusões preliminares inicia-se seguidamente uma tentativa de 
normalização das LC em função do índice de vazios, teor em cimento e teor em água. 
 
7.4.1 Aplicação do Barcelona Basic Model 
A aplicação do BBM (Alonso & Gens, 1990), apresentado no Ponto 2.3.6.3, juntamente com a 
sua componente para solos cimentados proposta por Gens & Nova (1993) e Alonso & Gens 
(1993), apresentada no Ponto 2.4.2, resulta no cálculo das curvas LC dos resultados 
previamente apresentados. As NCLs e κ1 necessárias à implementação do modelo são 
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apresentadas no Quadro 7.6. Para cálculo da pressão de referência, é necessário recorrer à 
CSL do solo sem cimento calculada no Ponto 3.1.6. De forma simplificada, a Figura 7.24 
apresenta o ajuste numérico conseguido através dos resultados experimentais. À semelhança 
do sucedido na Figura 7.20, foi necessário separar os provetes menos cimentados dos 
restantes devido às diferenças de magnitude entre as sucções e p*y. 
(a) (b) 
Figura 7.24 – Curvas LC isotrópicas dos provetes ensaiados a) c=0% e c=2%; b) c≠0%. 
 
As regressões numéricas apresentadas na Figura 7.24b foram realizadas utilizando o conjunto 
total dos 8 pontos correspondentes às duas misturas com comportamentos LC mais próximos. 
Salienta-se que o R2 apresentado na Figura 7.24b das misturas de c=2% e c=4% (R2=0,98) diz 
apenas respeito à regressão efetuada entre os pontos, não sendo representativo da 
extrapolação das curvas acima de s=4000kPa. 
Como anteriormente referido, a aplicação do BBM a um determinado solo carregado em 
condições isotrópicas permite o desenho de uma envolvente de cedência em função da sucção 
e das tensões totais. As conclusões retiradas no Ponto 7.3.5 apontam para a não existência de 
uma sobreposição dos efeitos positiva da sucção e teor em cimento. Com efeito, ambas as 
variáveis podem ser analisadas de forma independente na explicação das superfícies de 
cedência ilustradas na Figura 7.24. A partir da análise da Figura 7.24b é possível concluir um 
desenvolvimento da sucção em função de p*y muito semelhante entre as misturas da terceira e 
quarta linha do Quadro 7.1 (c=2% e c=4%) e entre as misturas da quinta e sexta linha do 
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7.4.2 Macro e micro porosidade no ponto de pré-consolidação aparente 
A macro e micro estrutura da areia siltosa do granito alterado são estudadas com detalhe no 
Ponto 5.1. Nesta subsecção, é demonstrado que os esforços externos que realizam trabalho 
nos provetes de solo-cimento são exclusivamente responsáveis pela diminuição do índice de 
vazios macroestrutural (emacro). Com exceção do provete MIP4 (vide Quadro 7.3), que mostrou 
alguma tendência para alterar o seu índice de vazios microestrutural (emicro), todos os restantes 
provetes mostraram uma dependência direta do seu índice de vazios com emacro. Por outro lado, 
como clarifica o Ponto 7.3.5.3, a pressão de pré-consolidação aparente sucede para valores de 
e muito próximos dos valores do índice de vazios inicial. Este fenómeno é uma consequência 
direta dos baixos valores de κ1 observados durante os carregamentos isotrópicos. Desta forma, 
é esperado que os índices de vazios, como os do provete MIP4 (e=0,378), estejam francamente 
abaixo de e em p*y. Com efeito, emicro para a pressão de pré-consolidação não deve sofrer 
qualquer alteração. 
Com base nas assunções anteriores (em particular no Capítulo 5), é legítimo considerar que 
não só emicro não se altera até à pressão de pré-consolidação aparente, como também 
assegurar a determinação de emacro para o mesmo ponto. Assente na hipótese levantada, neste 
ponto é realizada uma estimativa quantitativa das possíveis micro e macro porosidades na 
pressão de pré-consolidação aparente. 
O Quadro 7.7 contrapõe o índice de vazios inicial com o índice de vazios determinado na 
pressão de pré-consolidação aparente. Por sua vez, o Quadro 5.3 apresenta os valores de 
emacro e emicro para todos os provetes expostos no Quadro 7.3. Para aproximar de forma correta 
a micro porosidade existente em cada um dos provetes, é necessário o cálculo da média 
aritmética de emicro entre provetes da mesma mistura. O Quadro 7.8 apresenta emicro e emacro na 
pressão de pré-consolidação de cada um dos provetes deduzidos a partir das premissas 
supracitadas. 
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NS_5_0%_S_S0  0,733  0,689  0,044 
0,108 
0,581 
NS_2_0%_S_S1  0,743  0,700  0,043  0,592 
NS_4_0%_S_S2  0,739  0,699  0,040  0,591 
NS_3_0%_S_S3  0,760  0,713  0,047  0,605 
NS_3_0%_D_S0  0,605  0,588  0,017  0,480 
NS_2_0%_D_S1  0,571  0,526  0,045  0,418 
NS_5_0%_D_S2  0,510  0,459  0,051  0,351 
NS_4_0%_D_S3  0,582  0,530  0,052  0,422 
NS_4_2%_S0  0,582  0,555  0,027 
0,209 
0,346 
NS_1_2%_S1  0,618  0,580  0,038  0,371 
NS_3_2%_S2  0,619  0,581  0,038  0,372 
NS_2_2%_S3  0,616  0,580  0,036  0,371 
NS_5_4%_S0  0,702  0,678  0,024 
0,224 
0,454 
NS_2_4%_S1  0,749  0,715  0,034  0,491 
NS_3_4%_S2  0,717  0,683  0,034  0,459 
NS_4_4%_S3  0,736  0,698  0,038  0,474 
NS_4_5%_S0  0,580  0,555  0,025 
0,248 
0,307 
NS_1_5%_S1  0,569  0,543  0,026  0,295 
NS_3_5%_S2  0,557  0,526  0,031  0,278 
NS_2_5%_S3  0,566  0,542  0,024  0,294 
NS_4_7%_S0  0,629  0,606  0,023 
0,264 
0,342 
NS_1_7%_S1  0,625  0,595  0,030  0,331 
NS_2_7%_S2  0,627  0,598  0,029  0,334 
NS_3_7%_S3  0,621  0,586  0,035  0,322 
 
Alternativamente à utilização da média aritmética de emicro apresentada no Quadro 7.8, 
recomenda-se adicionalmente a utilização da Eq. (5.13) apresentada no Ponto 5.1.5.5 para a 
estimativa de emicro em função da quantidade de cimento. 
 
7.4.3 Curvas LC em função do teor em cimento e índice de vazios 
O BBM para solos cimentados não saturados (Gens & Nova, 1993) contabiliza os efeitos da 
sucção e do teor em cimento para prever as curvas LC. No entanto, tal como se demonstra na 
presente investigação, os efeitos conjugados entre c e s não respondem aos pressupostos do 
modelo de Alonso & Gens (1993). Adicionalmente, os mesmos autores não dão relevância à 
influência do índice de vazios na cedência dos geomateriais em carregamento isotrópico. 




Para melhor compreender a influência conjugada entre cada uma das variáveis em estudo na 
superfície de cedência do solo-cimento, recorreu-se ao índice F (índice de enchimento de 
cimento). O índice F é utilizado no Ponto 4.5 para explicar a resistência à compressão simples 
de um conjunto de provetes de solo-cimento ensaiados por Rios Silva et al. (2009). Os 
resultados demonstraram um bom ajuste, constituindo uma alternativa fisicamente mais 
sustentada ao índice de natureza empírica apresentado por Consoli et al. (2005). 
Concomitantemente, pretende-se utilizar o mesmo índice físico (F) para explicar a posição 
relativa entre as curvas LC apresentadas na Figura 7.24. Para tal, as misturas NS_2% e 
NS_4% devem possuir índices idênticos. Os mesmos pressupostos são aplicáveis para as 
misturas NS_5% e NS_7%, pois o índice F deve ser semelhante entre si. O Quadro 7.9 
apresenta os valores de F para cada um dos provetes isotropicamente ensaiados. 
Quadro 7.9 – Principais propriedades a normalizar e cálculo de F em função dos provetes. 
Provete  c (%)  ρd (kg/m3)  w (%)  ρd,c mínimo  ρd,c  F (%)  IVC 
NS_4_2%_S0  2,00  1723  20,35  2356  2562  91,96  34,82 
NS_1_2%_S1  2,00  1686  11,41  2331  2562  90,98  36,15 
NS_3_2%_S2  2,00  1685  8,75  2330  2562  90,94  36,18 
NS_2_2%_S3  2,00  1688  6,73  2331  2562  90,98  36,08 
NS_5_4%_S0  4,00  1609  24,79  2600  2793  93,08  34,95 
NS_2_4%_S1  4,00  1566  11,75  2577  2793  92,27  36,29 
NS_3_4%_S2  4,00  1594  8,38  2597  2793  92,97  35,39 
NS_4_4%_S3  4,00  1576  6,98  2588  2793  92,64  35,93 
NS_4_5%_S0  5,00  1734  20,27  2754  2844  96,80  29,15 
NS_1_5%_S1  5,00  1746  11,77  2760  2844  97,04  28,79 
NS_3_5%_S2  5,00  1759  7,58  2770  2844  97,37  28,40 
NS_2_5%_S3  5,00  1749  5,33  2761  2844  97,06  28,70 
NS_4_7%_S0  7,00  1685  22,08  2824  2906  97,18  30,05 
NS_1_7%_S1  7,00  1691  11,21  2828  2906  97,34  29,93 
NS_2_7%_S2  7,00  1689  7,16  2827  2906  97,29  29,99 
NS_3_7%_S3  7,00  1695  4,93  2832  2906  97,47  29,81 
 
Pela análise do Quadro 7.9 podem ser identificados dois grupos de F com variações distintas. O 
grupo de misturas NS_2% e NS_4% apresenta valores de F aproximadamente 91% e 93%, 
respetivamente, pelo que se pode concluir que estas misturas não são exatamente iguais; já as 
misturas NS_5% e NS_7% apresentam valores de F muito próximos. 
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A variação estatística dos índices F em função dos dois grupos de misturas de solo-cimento é 
apresentada no Quadro 7.10. 
Quadro 7.10 – Grandezas estatísticas determinadas a partir do F agrupado por mistura. 
Designação 
























Como conjeturado anteriormente, o grupo de misturas c=5% e c=7% é bastante mais 
homogéneo. No entanto, o coeficiente de variação das misturas c=2% e c=4% (CV=1,0%) não é 
suficientemente grande para impossibilitar a junção destes provetes em apenas um grupo. 
A normalização de variáveis pressupõe a avaliação da dependência entre as mesmas. Com 
efeito, optou-se pela interceção de linhas de igual sucção nos gráficos LC da Figura 7.24b. A 
Figura 7.25 retrata o procedimento efetuado juntamente com as sucções escolhidas. A escala 
logarítmica da figura pretende ilustrar de forma nítida a posição das linhas de igual sucção 
escolhidas para a presente análise. 





Figura 7.25 – Interceção de linhas de igual sucção nas curvas LC de compressão isotrópica.  
 
O valor de p*y da interceção das linhas de igual sucção da Figura 7.25 com as curvas LC da 
Figura 7.24b representa uma estimativa numérica da pressão de pré-consolidação aparente da 
mistura em análise para uma hipotética sucção. Os valores derivados podem ser representados 
graficamente em função do índice F pré determinado no Quadro 7.9, como garante a Figura 
7.26. Como o principal objetivo desta etapa é avaliar o desenvolvimento de F em função de p*, 
optou-se pelo não agrupamento entre misturas. Apesar de existirem dados interpolados para 
todos os provetes para cada nível de sucção definido em Figura 7.25, a sua representação 
gráfica significaria uma distribuição impercetível com 128 pontos. Com efeito, optou-se por se 
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Figura 7.26 – Interceção de linhas de igual sucção nas curvas LC de compressão isotrópica em função de F.  
 
Como os dados experimentais das misturas c=2% e c=4% não possuem sucções muito 
elevadas, optou-se por não se representar graficamente o seu desenvolvimento no plano F vs. 
p*y para s  elevados. 
Constata-se algum equilíbrio na evolução da pressão de pré-consolidação aparente em função 
de F. À semelhança das conclusões retiradas sobre o mesmo índice na explicação de 
grandezas como a resistência à compressão simples (vide Ponto 4.5), a Figura 7.26 elucida um 
desenvolvimento linear ou potencial da grandeza física a ser explicada pelo índice F. Para 
efeitos de normalização, considera-se desenvolvimento ilustrado na Figura 7.26 como linear. 
Retomando as condições de linearidade de F em função da propriedade a estimar (vide Ponto 
4.5), procedeu-se ao agrupamento das misturas com o intuito de encontrar um desenvolvimento 
aproximado e fidedigno do ábaco apresentado na Figura 7.26. A Figura 7.27 ilustra o 
procedimento descrito juntamente com a apresentação dos declives das retas que conectam 
F=91,98% e F=97,19% correspondentes às médias de F para as misturas de c=2, 4% e c=5, 
7%, respetivamente. (vide Quadro 7.10). 





Figura 7.27 – Interceção agrupada de linhas de igual sucção nas curvas LC de compressão isotrópica em função de 
F.  
 
Em primeiro lugar, deve ressaltar-se que a Figura 7.27 prova que o desenvolvimento de p*y em 
função de F não deve ser linear, pois fisicamente não faz qualquer sentido que o limite de p*y, 
quando F tende para 0%, seja inferior à unidade. Com efeito, seguindo as tendências 
avançadas no Ponto 4.5, a evolução das propriedades do solo-cimento em função de F devem 
seguir uma lei potencial. No entanto, seriam necessários bastantes mais ensaios e mais 
combinações de c e e para avaliar esse tipo de comportamento. 
A Figura 7.28 explica a evolução dos declives e ordenadas na origem assinalados na Figura 
7.27. 




Figura 7.28 – Variáveis-chave na normalização das curvas LC.  
 
Analisando a Figura 7.27 e Figura 7.28, conclui-se que pode ser escrito um fator de 
normalização empírico de p*y, designado de p*n, segundo a seguinte expressão: 
 ݌௡∗ ൌ ሾെ2272 lnሺݏሻ ൅ 70382ሿ ܨ ൅ ሾ2255 lnሺݏሻ െ 63084ሿ (7.3).
O Quadro 7.11 aplica a normalização referida na Eq. (7.3) e calcula a variação de cada um dos 
provetes NS em relação à sua pressão de pré-consolidação aparente face à unidade. 
  














NS_4_2%_S0 0,920  1  1681  1642  1,02  39 
NS_1_2%_S1 0,910  200  2486  1946  1,28  540 
NS_3_2%_S2 0,909  500  2866  2097  1,37  769 
NS_2_2%_S3 0,910  1000  3013  2249  1,34  764 
NS_5_4%_S0 0,931  1  1778  2430  1,00  652 
NS_2_4%_S1 0,923  180  2446  2682  0,91  236 
NS_3_4%_S2 0,930  940  2777  3329  0,83  552 
NS_4_4%_S3 0,926  3010  3162  3323  0,95  161 
NS_4_5%_S0 0,968  1  5571  5048  1,03  523 
NS_1_5%_S1 0,970  180  5664  5474  1,03  190 
NS_3_5%_S2 0,974  3170  6393  5792  1,10  601 
NS_2_5%_S3 0,971  10430  6902  5688  1,21  1214 
NS_4_7%_S0 0,972  1  5167  5313  1,01  146 
NS_1_7%_S1 0,973  480  5516  5692  0,97  176 
NS_2_7%_S2 0,973  4470  6523  5767  1,13  756 
NS_3_7%_S3 0,975  13740  7301  5901  1,24  1400 
 
O Quadro 7.11 expõe variações com magnitude considerável e que atingem os 37%. No 
entanto, dispersões desta ordem de grandeza podem desde cedo ser observadas nas próprias 
curvas LC construídas a partir do BBM. A Figura 7.29 apresenta a contraposição das curvas 
inicialmente propostas com os resultados obtidos pela Eq. (7.3). Este procedimento permite a 
avaliação do afastamento às curvas iniciais com a aplicação do algoritmo. 




Figura 7.29 – Comparação entre os resultados iniciais p*y e os valores de normalização p*n. 
 
Como esperado, a qualidade do ajuste aos pontos verificados experimentalmente diminui. No 
entanto, a normalização é bem conseguida, como prova a Figura 7.30. 
 
Figura 7.30 – Comportamento do fator de normalização p*n calculado a partir de F. 
 
Idealmente, o fator de normalização seria uma linha vertical situada em p*y/p*n=1. Ainda estão 
por explorar refinamentos a este tipo de abordagem, contudo consideram-se satisfatórios os 
resultados obtidos para uma investigação pioneira sobre o assunto. Com efeito, pode ser 
concluído que as curvas LC podem ser definidas segundo a seguinte equação: 




 ݌∗ ൌ ሾ݇ଵ lnሺݏሻ ൅ ݇ଶሿ ܨ ൅ ሾ݇ଷ lnሺݏሻ ൅ ݇ସሿ (7.4).
em que: k1, k2, k3 e k4 são coeficientes de regressão logarítmica. 
Salienta-se ainda que o índice F aqui apresentado consiste numa variável física fundamental 
que tem em conta, embora indiretamente calculada, a variável tempo de cura do cimento. No 
Ponto 5.1 é provado que o comportamento microestrutural depende de 4 fatores, considerando 
que é conferida água suficiente para a plena hidratação do cimento: 
 Tipo de solo; 
 Compactação do solo-cimento (emacro); 
 Tipo e quantidade de cimento; 
 Tempo de cura. 
Com efeito, a inclusão do índice F no BBM incorpora não só o fator índice de vazios – tal como 
consistiu o objetivo inicial traçado no programa experimental – como também contabiliza o 
efeito do tempo de cura de uma forma indireta. 
Por último, a Figura 7.31 apresenta a conclusão de todo o procedimento efetuado no presente 
ponto com o índice IVC apresentado por Consoli et al. (2005, 2007). O parâmetro constitutivo x, 
expoente do rácio Vc/Vt foi exclusivamente ajustado para a condição s=0kPa. Procedendo à 
normalização realizada na Figura 7.30 (p*y/p*n com p*n calculado para IVC) conclui-se a Figura 
7.31. 
 


















Normalização IVC, p*y/p*n (kPa)
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A normalização dos valores de p*y através de IVC provou deter maior competência do que as 
normalizações efetuadas na Figura 7.21, Figura 7.22 e Figura 7.23, uma vez que a sua 
variabilidade foi reduzida de um fator máximo de 3 para 2,1. No entanto, o índice F provou ter 
uma menor variabilidade máxima do que a normalização efetuada com o índice IVC. Esta 
realidade está diretamente relacionada com o expoente x do índice IVC. Como este foi otimizado 
para s=0kPa, quando se trata de explicar a pressão de pré-consolidação aparente em altas 
sucções, o índice IVC possui um comportamento instável. No entanto, para sucções de 0kPa, a 
variabilidade da Figura 7.31 foi praticamente nula, o que representa um comportamento melhor 
do que o registado na normalização através do índice F. 
Adicionalmente, refere-se que é possível ajustar o expoente x – responsável pela variabilidade 
em altas sucções – para cada nível de sucção representado na Figura 7.25. Tal prática faz com 
que a variabilidade da Figura 7.31 seja diminuída. No entanto, procedimentos semelhantes a 
este são deveras desajustados às características práticas que se pretendem obter na utilização 
de um índice como o IVC. 
 
7.5 Conclusões 
Este capítulo efetua a caracterização da cedência de solo-cimento em condições não 
saturadas. Estuda a influência de variáveis como o teor em cimento, densidade e teor em água 
na resistência elástica das misturas de solo-cimento analisadas ao longo da dissertação. 
Recorrendo a um vasto programa experimental, composto pela análise de 6 tipos de misturas 
de solo-cimento, 24 ensaios de compressão isotrópica em câmara triaxial, 16 ensaios de 
porosímetro (MIP) e 5 ensaios com medições psicrométricas (WP4), foi conseguida a resposta 
aos objetivos inicialmente traçados. O programa experimental contou com equipamento de 
última geração, incluindo uma célula triaxial de altas pressões. 
A primeira etapa do capítulo apresentado consiste na análise separada dos efeitos de cada uma 
das variáveis na definição da pressão de pré-consolidação aparente. Desta análise, surgem as 
seguintes conclusões preliminares acerca da rigidez e do ponto de cedência: 
 A pressão de pré-consolidação aumenta com o aumento de todas as variáveis 
analisadas (teor em cimento, densidade e sucção); 
 A rigidez do material aumenta consideravelmente na primeira adição de cimento; A partir 
de c=2% deixa de se fazer sentir o efeito do aumento de c; 




 Denota-se um ligeiro aumento de rigidez do solo-cimento no ramo de deformações 
elásticas em função da diminuição do teor em água; 
 Não é detetada qualquer relação de dependência entre o efeito da densidade e a rigidez 
do material, quer para a zona de comportamento linear, como para o ramo 
elastoplástico. 
Após a avaliação supra exposta, sucedeu-se a avaliação do efeito conjugado de cada uma das 
variáveis citadas, onde se pôde concluir que: 
 Não existe um efeito de resistência adicional pela adição simultânea de cimento e 
redução do teor em água; 
 Observa-se um claro ganho de resistência em função dos fatores combinados sução e 
densidade do solo sem cimento; 
 Os efeitos sobrepostos da compactação e cimentação são conhecidos e anteriores à 
presente investigação; A formulação do índice F, à semelhança do índice de Consoli et 
al. (2007), pressupõe uma total independência entre a quantidade de cimento e índice 
de vazios. 
A verificação da total independência entre as diversas variáveis permite a normalização direta 
dos efeitos, ação essa que foi concretizada com aparente êxito neste capítulo. 
Os dados experimentais evidenciam que a cimentação e a sucção em solos compactados 
resultam num substancial aumento de resistência em compressão isotrópica dos solos. No 
entanto, os dois efeitos aparentam interferir anulando os efeitos combinados, contrariamente às 
afirmações de Leroueil & Barbosa (2000). Com efeito, a sucção aparenta ser relativamente mais 
eficiente como mecanismo de melhoramento de geomateriais em solos não cimentados. 
Inversamente, a adição de cimento aparenta ser relativamente mais eficiente na sua aplicação 
em solos saturados. 
Salienta-se ainda que a normalização dos efeitos foi conseguida através da utilização do índice 
F (vide Ponto 4.5) que contempla, na sua variável emicro, o efeito do tempo de cura. Como 
resultado deste pormenor conclui-se que a pressão de pré-consolidação aparente pode ser 
corretamente definida através das seguintes variáveis fundamentais: 
 Teor em cimento (c); 
 Teor em água (w); 
 Índice de vazios (e); 
 Tempo de cura. 
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O possível efeito conjugado entre c e s conjeturado por Alonso & Gens (1993) no aumento da 
resistência seria altamente benéfico para o funcionamento e construção de infraestruturadas de 
transporte. Apesar dos resultados experimentais provarem a inexistência do efeito sobreposto, 
a garantia de determinados níveis de sucção, numa base de um aterro, é uma fonte 
interessante de poupança de cimento, embora este benefício seja circunstancialmente variável. 
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CAPÍTULO 8.  ENSAIOS SÍSMICOS DE BAIXA ENERGIA 
 
A análise dinâmica do solo-cimento que agora se inicia está intrinsecamente ligada com o 
Capítulo 7 supra apresentado e Capítulo 9 infra exposto. Com efeito, o presente estudo está 
dividido em duas partes conectadas a duas baterias de ensaios distintas: 
 Estudo da variação da quantidade de cimento, pressão de confinamento, sucção e 
respetivas consequências no comportamento mecânico de solo-cimento; Esta avaliação 
recorre a transdutores do tipo bender elements (vide Ponto 2.5.3.3) e está diretamente 
relacionada com os ensaios isotrópicos de altas pressões (vide Capítulo 7); Estes 
ensaios foram desenvolvidos no laboratório de geotecnia da Universidade Politécnica da 
Catalunha (UPC); 
 Investigação sobre as variações medidas na função transferência, rigidez dinâmica e 
amortecimento do material em função do tempo de cura do solo-cimento; Esta avaliação 
recorre a transdutores ultrassónicos de compressão (vide Ponto 2.5.3.2) e está 
diretamente relacionada com os provetes submetidos ao ensaio triaxial cíclico (vide 
Capítulo 9); O LabGeo da FEUP foi o local escolhido para a realização destes ensaios. 
 
8.1 Considerações iniciais 
A primeira parte do capítulo diz respeito aos ensaios triaxiais cíclicos. Tal como se explicita 
seguidamente, os provetes submetidos a este tipo de ensaio são compactados para o mesmo 
índice de vazios, variando exclusivamente o teor em cimento e o tempo de cura. Apesar da 
caracterização cíclica ser efetuada para distintos níveis de sucção, à semelhança dos 
procedimentos apresentados no Ponto 7.3.2, os provetes moldados para estes ensaios 
sofreram o processo de cura para um teor em água próximo de 12%, definido pelo ensaio PM 
(vide Ponto 3.1.3). Destarte, não é possível, para este tipo de ensaio, avaliar as variações na 
velocidade das ondas de compressão ou de corte em função da sucção ou teor em água. 
Inversamente ao primeiro grupo de ensaios, a caraterização dinâmica dos provetes carregados 
isotropicamente tem em consideração o fenómeno da dessecação. Nesta subsecção, o estudo 
efetuado foca a caracterização das velocidades e módulos dinâmicos transversais em função 
da tensão de confinamento, sucção, quantidade de cimento e índice de vazios para um mesmo 
período de cura, sendo que as misturas analisadas em ambos os programas experimentais são 
compactadas visando a obtenção de provetes com as mesmas características. 




Apesar dos separáveis grupos de provetes, a descrição do equipamento utilizado em ambos os 
procedimentos está relacionada e por isso é agrupada no mesmo ponto. Posteriormente, os 
dois conjuntos de provetes são divididos por apresentarem procedimentos de ensaio e provetes 
distintos. 
Ao longo do capítulo que agora se inicia são efetuadas algumas considerações respeitantes aos 
grupos de ensaio como sistemas isolados. No final do capítulo é realizado um paralelismo entre 
os dois programas experimentais e a restante dissertação. 
 
8.2 Descrição do equipamento 
Tal como explicado no Capítulo 7, a célula isotrópica de “muito” altas pressões possibilita a 
avaliação nessas tensões, entre outras propriedades, do módulo de distorção para muito 
pequenas deformações com recurso a bender elements. Esta técnica foi incluída nos ensaios 
de laboratório convencionais por ser um ensaio não destrutivo de simples realização. Baseia-se 
na transmissão de uma onda de corte através do solo, que permite a determinação do módulo 
distorção dinâmico (G0), mediante a utilização de elementos piezocerâmicos, sendo que um 
deles funciona como transmissor e o outro como recetor. O equipamento utilizado neste 
capítulo é o mesmo que o equipamento descrito no Ponto 3.1.5.2. No entanto, faz sentido que 
neste capítulo, tal descrição deva ser aprofundada. 
Os bender elements são transdutores eletromecânicos de elevada impedância acústica, que 
são capazes de converter energia elétrica em mecânica e vice-versa. Cada bender consta de 
duas placas piezocerâmicas delgadas, unidas por uma placa metálica central mais rígida, 
formando uma superfície condutora entre as mesmas. Quando se aplica uma voltagem aos 
piezocerâmicos, uma das placas sofre uma compressão enquanto a restante sofre um esforço 
de tração (Dyvik & Madshus, 1985). Este processo gera um sinal elétrico no bender element, 
que pode ser adquirido por equipamento externo. As considerações acerca das ligações que 
podem ser efetuadas em elementos bender são explicadas e discutidas no Ponto 2.5. 
Para apurar resultados provenientes de bender elements, são necessários apetrechos 
eletrónicos, como geradores de funções e/ou osciloscópicos. Não obstante, em muitos casos, 
são necessários amplificadores de sinal para melhorar a aquisição na presença de agentes 
externos (ruídos eletrónicos, ruído ambiente ou mesmo a aquisição do sinal curto, i.e., cross 
talk), assim como na presença de baixa amplitude do sinal recebido, comum na análise de 
materiais com altos coeficientes de amortecimento. 
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Entre outros equipamentos utilizados na análise dinâmica com recurso a bender elements, a 
UPC possui um gerador de funções programável TTi® (Thurlby Thandar Instruments, UK) com a 
referência TG1010A (gama de frequências entre 50Hz e 10MHz), que permite a geração de 
diferentes formas de onda. Para a leitura e visualização de sinais, a UPC recorre a um 
osciloscópio digital Tektronix® TDS2024B com uma gama de frequências até 200MHz e uma 
frequência de amostragem de 2Gb/s. O amplificador de sinal eleito foi o Olympus® 5660C 
(Panametrics-NDTTM), que possui um ganho elegível entre 40dB e 60dB e uma largura de 
banda entre 500Hz e 2MHz. Como consequência da utilização deste amplificador, os resultados 
de ensaio obtidos provaram ter uma maior repetibilidade, assim como uma interpretação mais 
fiável devida à amplificação de sinal (Pineda, 2012). Esta constatação vai de encontro às 
conclusões retiradas no Ponto 4.1. Com efeito, concluiu-se a utilização deste tipo de 
amplificadores como prática recomendável na caracterização dinâmica do solo com recurso a 
bender elements. A Figura 8.1 ilustra o conjunto de equipamentos utilizado. 
 
Figura 8.1 – Equipamento utilizado na medição das ondas de corte nos ensaios de compressão isotrópica de altas 
pressões. 
 
Um aspeto importante na aplicação de bender elements em materiais rígidos está alinhamento 
dos transdutores. Desta forma, é maximizada a energia de chegada da onda de corte direta e 
minimizadas as energias das reflexões nos contornos da amostra. Os piezocerâmicos utilizados 
possuem 12mm de largura e 10mm de altura, com uma espessura de 1,2mm. Salienta-se ainda 
que os bender elements utilizados nesta investigação são de fabrico próprio. 
Relativamente aos ensaios apresentados no Capítulo 9, o equipamento utilizado foi distinto. No 
entanto, todo este equipamento é exaustivamente descrito no Ponto 4.1.2.1, uma vez que o 




estudo da variação das velocidades das ondas de compressão em função do tempo de cura e o 
estudo da variação do tempo de chegada registado, em função da energia do sinal recebido 
foram realizados recorrendo ao mesmo material de laboratório. Relativamente ao equipamento 
apresentado, foram utilizados uns transdutores de emissão de ondas transversais (S) do 
fabricante Olympus®, com uma frequência nominal de 100kHz. 
 
8.3 Ensaios com transdutores ultrassónicos 
8.3.1 Definição do programa experimental 
O programa experimental foi estabelecido visando o estudo cuidado da variação das principais 
propriedades dinâmicas elásticas em função do processo de hidratação do cimento. Um 
trabalho semelhante pode ser encontrado em Amaral (2009), Consoli et al. (2009), Amaral et al. 
(2011a), entre outros, onde os autores avaliam o ganho de rigidez em função do supracitado 
fenómeno. No entanto, tais estudos limitam-se à avaliação dos módulos dinâmicos, não 
aprofundando outra característica fundamental da análise dinâmica-elástica, como é o caso do 
amortecimento. 
À semelhança de investigações já apresentadas, o efeito combinado da quantidade de cimento 
com o tempo de cura é utilizado para explicar as seguintes propriedades do solo-cimento: 
 Módulo de distorção dinâmico ou elástico (G0); 
 Módulo de elasticidade ou Young dinâmico (E0); 
 Função resposta de frequência unitária do solo-cimento (FRFS); 
 Frequências de ressonância (fk); 
 Coeficientes de amortecimento (ξk). 
Ao contrário dos programas experimentais anteriormente apresentados, a variável índice de 
vazios foi mantida constante em toda a análise realizada no Ponto 8.3. No caminho do estudo 
proposto acima foram ensaiados dois grupos de amostras distintas. A caracterização cíclica 
(vide Capítulo 9) envolve o estudo dos mesmos provetes para diferentes níveis de sucção. No 
entanto, à semelhança do que é descrito no Capítulo 7, os provetes para a presente 
investigação foram curados para o mesmo teor em água (w). Desta forma, o estudo do ganho 
de propriedades dinâmicas em função do tempo de cura envolve necessariamente a leitura de 
ondas sísmicas em provetes com características muito semelhantes. Apesar dos resultados 
supostamente repetidos, o carácter pioneiro deste tipo de investigação requer algum grau de 
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representatividade dos ensaios realizados, por isso a repetição apenas confere maior grau de 
certeza às conclusões retiradas. 
Retomando os objetivos do programa experimental, acentua-se que para o estudo da evolução 
das propriedades dinâmicas com o processo de hidratação, foram selecionados 6 provetes com 
dois teores em cimento (c) distintos e com aproximadamente o mesmo índice de vazios. O 
Quadro 8.1 apresenta as características fundamentais dos mesmos. A sigla TC refere-se ao 
ensaio para que os provetes foram compactados (triaxial cíclico). Na designação dos provetes 
encontra-se ainda a indicação da percentagem de cimento dos mesmos. 
Quadro 8.1 – Características dos provetes após um dia de cura. 
Designação dos 
provetes  c (%)  Gs  w (%) 
ρ 
(kg/m3)  e 
TC_2%_S0  2,00  2,727  12,01  1736  0.760 
TC_2%_S1  2,00  2,727  11,88  1770  0.724 
TC_2%_S2  2,00  2,727  12,25  1778  0.722 
TC_7%_S0  7,00  2,745  12,12  1759  0.750 
TC_7%_S1  7,00  2,745  11,95  1751  0.755 
TC_7%_S2  7,00  2,745  11,60  1778  0.723 
Média aritmética  11,97  1762  0,739 
Desvio padrão  0,22  17  0,018 
Coeficiente de variação (CV)  1,9%  0,9%  2,4% 
 
Salienta-se que as características dos provetes apresentadas dizem respeito à condição 
mensurada após o desmolde dos mesmos (as compacted). O programa experimental definido 
permite a realização dos primeiros estudos acerca da variação da função transferência com o 
processo de hidratação para os provetes com maior e menor índice de cimentação utilizado na 
presente investigação (c=2% e c=7%). 
 
8.3.2 Procedimentos de ensaio e preparação dos provetes 
Neste ponto, a preparação dos provetes encontra-se incorporada no tópico respeitante aos 
procedimentos de ensaio devido à sua já exaustiva explanação ao longo da dissertação. Os 
provetes são preparados segundo as indicações expostas no Ponto 3.1.4 e relembrada no 
Ponto 7.3.2. 
No que concerne aos procedimentos de ensaio, foram medidos dois tipos de ondas em função 
dos transdutores utilizados (de compressão ou de corte). A disposição do sistema para 




medição, quer das ondas de compressão como das ondas de corte, é exatamente a mesma e 
está explicada no Ponto 4.1.2. A diferença reside exclusivamente nos transdutores utilizados: 
 No caso da medição das ondas de compressão, utilizaram-se transdutores verticalmente 
polarizados com frequência nominal de 82kHz com 30mm de diâmetro; 
 No caso da medição das ondas de corte, utilizaram-se transdutores horizontalmente 
polarizados com frequência nominal de 100kHz com 35mm de diâmetro. 
Relembrando os trabalhos apresentados por Amaral (2009), Amaral (2010) e Amaral et al. 
(2011a) (também ilustrados no Ponto 4.2), as condições geométricas e propriedades 
específicas destes provetes de solo-cimento sugerem a propagação de ondas longitudinais (L), 
como resultado da aplicação de impulsos provenientes destes transdutores ultrassónicos de 
compressão. 
A calibração dos dois pares de transdutores (compressão e transversais) foi realizada através 
de dois procedimentos: 
 Emissão de um impulso, com os transdutores em contacto, com registo do atraso 
temporal entre os instantes de saída e chegada da onda; 
 Utilização de uma série de barras de aço, com diferentes comprimentos, cortadas do 
mesmo varão e por isso do mesmo material; Para estas barras foram calculados os 
tempos de propagação em função do comprimento de barra. 
A Figura 8.2a apresenta as hastes metálicas aproveitadas no segundo método de calibração e 
a Figura 8.2b demonstra um exemplo do aspeto do sistema utilizado para aferir os tempos da 
chegada direta das ondas longitudinais nos diferentes varões de aço. 
  




Figura 8.2 – Método de calibração utilizado: a) barras de aço de diferentes comprimentos: b) sistema utilizado para a 
medição das ondas longitudinais nas barras de aço. (Amaral, 2009) 
 
Os distintos comprimentos das barras de aço foram medidos com um paquímetro, com uma 
resolução de 0,02mm, excetuando o maior dos cinco, que foi calculado com uma resolução de 
0,1mm. O diâmetro calculado foi comum aos cinco e igual a 10mm. Os tempos de chegada em 
função do comprimento das hastes metálicas estão expressos na Figura 8.3. Todos os tempos 
de chegada foram medidos com uma resolução mínima de 0,04μs. Os registos foram realizados 
utilizando as 128 médias consecutivas, calculadas automaticamente pelo osciloscópio. Devido à 
sua maior energia, um impulso quadrado de 82kHz foi a excitação escolhida para proceder à 
calibração supra descrita. 
 
Figura 8.3 – Regressão efetuada com as medições do tempo de propagação em função do comprimento. 
 
Pela análise do coeficiente de determinação linear da Figura 8.3, é possível concluir que a 
regressão representa um muito bom ajuste aos resultados obtidos. O atraso do sistema 




(tL=1,36μs) corresponde à ordenada na origem da reta obtida com base nas cinco medições 
efetuadas. O inverso do declive da reta de regressão corresponde à velocidade de propagação 
das ondas longitudinais no tipo de aço utilizado (VL,aço=5290m/s). Os valores encontrados na 
literatura para VL do aço foram de 5200m/s (John et al., 2003). Com efeito, conclui-se, pela 
variação de 1,7% entre as duas velocidades, que as ondas medidas nos provetes de aço 
corresponderam à velocidade de propagação das ondas longitudinais. Um procedimento 
análogo foi utilizado para os transdutores de excitação transversal, revelando um atraso 
nominal de 1,76μs. 
Na análise dos provetes de solo-cimento, a montagem do sistema adotado foi em posição 
vertical, com o transmissor colocado na base do provete. No caso da análise longitudinal (vide 
Figura 8.4a), o transdutor foi apoiado em pesos do tipo ferraduras, de forma a não danificar o 
cabo que liga o transdutor emissor ao gerador de funções. Para a propagação transversal (vide 
Figura 8.4b), o transdutor possui uma saída lateral para o cabo não sendo, por isso, necessário 
o seu apoio nos pesos supracitados. No cimo do transmissor foi colocado o provete, e no topo 
deste foi colocado o recetor. De forma a melhorar as condições de tensão e aumentar a 
amplitude da onda de chegada, foi colocado um peso de 1,0kg no topo do recetor. Nas 
fronteiras entre o provete e os transdutores foi colocada uma fina camada de high vacumm 
grease da marca Dow Corning modelo Apiezon®. Esta prática teve como objetivo melhorar as 
condições de acoplamento entre os diferentes materiais, a eliminação parcial da quantidade de 
ar existente nos vazios das fronteiras, e também a eliminação parcial das típicas reflexões entre 
fronteiras de diferentes rigidez. 
  
a) b) 
Figura 8.4 – Transdutores ultrassónicos: a) de compressão; b) de corte. 
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Amaral et al. (2011a) sugerem que a forma de onda mais competente na análise do domínio do 
espectro é a sinusoidal (contrariamente à análise no espaço temporal), uma vez que o bender 
não está apto a vibrar em movimentos com forma quadrada. A frequência de onda utlizada 
variou entre a utilização de cada um dos transdutores e correspondeu à sua frequência nominal 
fornecida pelo fabricante (82kHz). 
Por último, a análise dinâmica dos provetes apresentados no Quadro 8.1 iniciou-se após a sua 
descompactação, aquando se realizou a primeira leitura recorrendo a ambos os transdutores. 
Os registos foram efetuados da seguinte forma: 
 Registo da primeira chegada da onda sísmica recorrendo a uma janela de tempo curta e 
com grande resolução, mas suficientemente grande para adquirir o instante inicial da 
onda emitida e instante inicial da onda de chegada; 
 Registo da totalidade da onda chegada com o recurso a uma janela temporal 
suficientemente grande mas de baixa resolução e maior passo de amostragem; A 
dimensão desta janela foi definida pelo amortecimento dinâmico do material; 
Amortecimentos elevados conduzem à utilização de janelas temporais mais pequenas e 
vice-versa. 
Após a primeira medição (1 ou 2 dias de cura), os provetes foram mantidos em câmara húmida 
até às medições seguintes. Estas foram efetuadas em períodos de cura variáveis, consoante os 
dias úteis. Como ao 28º dia, os provetes foram ciclicamente ensaiados. Não foi possível a 
obtenção competente de registos dinâmicos posteriores ao instante citado. Porque a medição 
das ondas sísmicas foi realizada em períodos temporalmente curtos ([5; 15] minutos), não 
foram consideradas significativas perdas de água durante os ensaios. 
 
8.3.3 Interpretação e análise dos resultados 
8.3.3.1 Evolução de E0 em função do tempo de cura 
O módulo de elasticidade dinâmico (E0) é um parâmetro fundamental da dinâmica dos solos. E0 
pode ser calculado a partir da seguinte equação: 
 ܧ଴ ൌ ௅ܸଶ ߩௗ,௠ ሺ1 ൅ ݓሻ (8.1).
Pela análise da Eq. (8.1) conclui-se que E0 é proporcional ao teor em água contido no provete. 
Para menores valores do teor de humidade, a grandeza massa volúmica decresce, diminuindo 
como consequência o valor do parâmetro dinâmico. Inversamente, quando é aumentado w, E0 
aumenta também. No entanto, a velocidade das ondas longitudinais – à semelhança do que 




acontece com VP (vide Ponto 2.5.5) – é também afetada pela quantidade de água presente no 
interior na amostra. Sabendo que o módulo de deformabilidade volumétrico (K0) está 
relacionado com G0 e E0 pela seguinte equação, 
 ܭ଴ ൌ ܧ଴ ܩ଴3 ሺ3 ܩ଴ െ ܧ଴ሻ (8.2).
e que E0  é mais afetado por w do que G0, conclui-se que K0 varia com w mais ou menos na 
mesma proporção em que varia o módulo confinado dinâmico (M0). 
No Capítulo 7 são apresentados ensaios triaxiais isotrópicos de altas pressões, onde foram 
realizadas medições do parâmetro B. Relembrando que os provetes S1 possuem um teor em 
água igual ao w de compactação e que para estes casos verificou-se B=0, espera-se que VL 
seja maioritariamente controlado pelo esqueleto sólido, tal como afirmam Kiyoto et al. (2006), 
Valle Molina (2006) e Jamiolkowski et al. (2010) em relação a VP. 
A Figura 8.5 apresenta um exemplo dos registos da primeira chegada das ondas longitudinais. 
No mesmo desenho estão representados os instantes de chegada da onda recebida através de 
triângulos invertidos de cor preta. Não foram verificadas grandes diferenças nas frequências do 
espectro de resposta em comparação com o exemplo apresentado na Figura 4.9. 
 
Figura 8.5 – Detalhe do instante de chegada dos sinais recebidos em função do tempo de cura para o provete 
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Conclui-se, pela análise da Figura 8.5, que à medida que o processo de cura avança no tempo, 
tL vai permanecendo cada vez mais pequeno, sendo que nas duas últimas medições (16 dias e 
23 dias) a sua variação é praticamente indistinguível. Esta constatação sugere uma forte 
dependência, quer de VL como de E0 com o tempo de cura. Essa dependência é ainda mais 
gravosa no parâmetro de rigidez pois, como indica a Eq. (8.1), a sua variação é proporcional ao 
quadrado da variação da velocidade de propagação da onda longitudinal. Apesar do cimento 
utilizado (CEM I 52,5 R) possuir a característica de cura rápida (7 dias segundo as 
especificações do fabricante), denotam-se variações visíveis entre os resultados analisados 
para a gama de idades entre os 9 dias e os 23. 
O Quadro 8.2 apresenta a velocidade de propagação das ondas longitudinais (VL) calculadas 
através dos ensaios com transdutores ultrassónicos, descontados do atraso nominal calculado 
no Ponto 8.3.2 e igual a 1,36μs. A massa volúmica (ρ), expressa em kg/m3, foi previamente 
calculada após a desmoldagem dos provetes. A idade dos provetes ensaiados está 
referenciada no próprio quadro. 
Quadro 8.2 – Velocidades de propagação das ondas longitudinais (VL) medidas para cada provete em função do seu 
tempo de cura (m/s). 
Designação dos 
provetes  TC_2%_S0  TC_2%_S1 TC_2%_S2 TC_7%_S0 TC_7%_S1  TC_7%_S2
ρ (kg/m3)  1736  1770  1778  1759  1751  1778 







1  ‐  473  486  895  ‐  ‐ 
2  ‐  ‐  ‐  1049  988  1007 
5  734  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
6  ‐  657  ‐  1200  ‐  ‐ 
7  ‐  ‐  686  ‐  ‐  ‐ 
8  805  ‐  ‐  ‐  1208  ‐ 
9  ‐  ‐  ‐  1237  ‐  1244 
12  830  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
13  ‐  ‐  ‐  1283  ‐  ‐ 
14  ‐  688  756  ‐  ‐  ‐ 
15  837  ‐  ‐  ‐  1295  1288 
16  ‐  ‐  ‐  1326  ‐  ‐ 
20  850  ‐  ‐  ‐  1346  ‐ 
21  ‐  ‐  806  ‐  ‐  ‐ 
23  ‐  713  ‐  1353  ‐  ‐ 
27  ‐  723  ‐  ‐  ‐  ‐ 
28  860  ‐  838  ‐  1358  1360 
 




Na Figura 8.6 está representada a evolução do módulo de elasticidade dinâmico (E0) para o 
conjunto de provetes com teor em cimento de 2% e 7%. Estes resultados foram determinados 
pela aplicação da Eq. (8.1) com os valores de VL apresentados no Quadro 8.2. 
 
Figura 8.6 – E0 em função do tempo de cura para os provetes de 2% e 7% de cimento. 
 
Tal como indicado anteriormente, a Figura 8.6 revela que E0 vai aumentando em função do 
tempo de cura. Adicionalmente, demostra que provetes com 2% de cimento e com 28 dias de 
cura possuem menores módulos de elasticidade dinâmicos do que os provetes com 7% de 
cimento com apenas 1 dia de cura. Recordando os trabalhos de Rios Silva et al. (2009) – onde 
os autores provam que as variáveis que controlam a rigidez dinâmica de um determinado tipo 
de solo-cimento são principalmente a compacidade e quantidade de cimento – conclui-se que o 
cimento desempenha um papel fundamental no comportamento dinâmico, uma vez que o índice 
de vazios foi mantido praticamente constante entre os dois grupos de misturas. Por outro lado, 
os coeficientes de determinação apresentados na Figura 8.6, especialmente o das misturas 
com 7% de cimento, são bastante competentes, indicando que os resultados podem de facto 
ser ajustados a uma distribuição potencial. Contudo, os resultados de E0 apurados permanecem 
ligeiramente abaixo dos conseguidos por Amaral (2009) e Amaral et al. (2011a). Estes desvios 
são perfeitamente justificáveis pelo maior índice de vazios dos provetes utilizados na presente 
investigação. 
E0 = 1.52 (tcura) 0.24
R² = 0.97
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Concomitantemente, a Figura 8.6 alude a uma mais rápida estabilização de E0 para os provetes 
menos cimentados. Esse fenómeno, aparentemente positivo, é acompanhado por uma maior 
dispersão e incerteza nos resultados. 
 
8.3.3.2 Evolução de G0 em função do tempo de cura 
O módulo de distorção dinâmico (G0) consiste num parâmetro com um grau de relevância para 
a Mecânica do Solos ainda maior que o E0 anteriormente estudado. A relação entre ambos os 
módulos permite o cálculo do coeficiente de Poisson dinâmico (υ0), grandeza que muitas vezes 
é deduzida com a finalidade de validação dos resultados apurados com recurso às ondas 
sísmicas (Amaral et al., 2011b). O valor do módulo de distorção dinâmico pode ser calculado a 
partir da equação: 
 ܩ଴ ൌ ௌܸଶ ߩௗ,௠ ሺ1 ൅ ݓሻ (8.3).
Pela análise das Eqs. (8.1) e (8.3) confirma-se que ambos os módulos (E0 e G0) dependem da 
massa volúmica. Como υ0 é explicado por uma razão entre os dois, o cálculo deste parâmetro, 
não depende de ρ. Esta consideração reforça a capacidade que υ0 possui na validação de 
resultados e elimina possíveis erros na determinação de w no cálculo da supracitada grandeza. 
Os decréscimos da percentagem de água acompanham a diminuição da massa volúmica. O 
aumento de ρ está associado a uma maior compactação do material; esta ação resulta num 
aumento de rigidez transversal. No presente trabalho, a perda de água causa um efeito inverso 
no cálculo de G0. Como a grandeza massa volúmica foi assumida como constante, a perda de 
água pode resultar num aumento da velocidade de propagação das ondas transversais. 
Relacionado com o valor obtido pelo ensaio, a multiplicação pela massa volúmica, não corrigida 
das perdas de água, resulta no cálculo de um valor do módulo de distorção dinâmico maior do 
que o real. Por outro lado, segundo Galaa et al. (2011), VS varia pouco com w. 
Os tempos de propagação das ondas S (tS), calculados pelos ensaios com os transdutores 
ultrassónicos transversais, estão indicados na Figura 8.7 pelos apontadores negros. A 
interpretação destes resultados é de maior complexidade, pois a geração de uma onda S gera 
igualmente uma onda P mais rápida num meio com dois graus de liberdade. Com efeito, o 
movimento ondulatório de uma resposta dinâmica gerada a partir de uma solicitação transversal 
está necessariamente eivada, na sua totalidade, por outro tipo de propagações indesejadas à 
correta medição de tS. Viana da Fonseca et al. (2009) sugerem uma série de metodologias para 
maximizar o grau de certeza da escolha correta do instante de chegada da onda S. 
Adicionalmente, Galaa et al. (2011) recomendam a verificação da inexistência de ondas de 




superfície, nomeadamente ondas Rayleigh, que podem ser confundidas com ondas S devido à 
sua elevada energia. Normalmente, a análise do coeficiente de Poisson dinâmico é suficiente 
para o despiste de eventuais propagações dessas ondas. A interpretação dos resultados 
apresentados na Figura 8.7 está de acordo com os procedimentos recomendados por Galaa et 
al. (2011) e Viana da Fonseca et al. (2009b). 
 
Figura 8.7 – Detalhe do instante de chegada dos sinais recebidos em função do tempo de cura para o provete 
TC_7%_S0 (ondas S). 
 
À semelhança do que é referido em relação a tL (vide Figura 8.5), tS também vai diminuindo em 
função do tempo de cura. Esta constatação sugere similarmente a dependência quer de VS 
como de G0 com o tempo de cura. A velocidade de propagação das ondas transversais foi 
obtida pela razão entre o comprimento de cada provete e o tempo de propagação corrigido das 
mesmas ondas. No Quadro 8.3 são apresentados os valores do coeficiente de Poisson 
deduzidos a partir de VL e VS. Salienta-se que no caso da Figura 8.7, os espectros de resposta 
estão eivados de resquícios de ondas P, tal como pode ser verificado pela própria figura. Com 
efeito, tais resultados não são apresentados. Sugere-se que, na existência deste tipo de efeitos, 
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Quadro 8.3 – Velocidades de propagação das S (VS) medidos para cada provete em função do seu tempo de cura 
(m/s). 
Designação 
dos provetes  TC_2%_S0  TC_2%_S1  TC_2%_S2  TC_7%_S0  TC_7%_S1  TC_7%_S2 
ρ (kg/m3)  1736  1770  1778  1759  1751  1778 
H (mm)  137,26  137,06  135,62  136,16  136,40  135,14 







1  ‐   ‐   331      0,019   335     0,053   578     0,201   ‐   ‐   ‐   ‐  
2  ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   669     0,229   634      0,214   691     0,061  
5  493      0,108   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
6  ‐   ‐   427      0,182   ‐   ‐   745     0,297   ‐   ‐   ‐   ‐  
7  ‐   ‐   ‐   ‐   445     0,189   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
8  530      0,150   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   751      0,296   ‐   ‐  
9  ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   774     0,278   ‐   ‐   783     0,261  
12  543      0,170   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
13  ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   800     0,286   ‐   ‐   ‐   ‐  
14  ‐   ‐   448      0,180   489     0,192   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
15  550      0,158   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   791      0,342   799     0,298  
16  ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   822     0,301   ‐   ‐   ‐   ‐  
20  560      0,149   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   812      0,372   ‐   ‐  
21  ‐   ‐   ‐   ‐   508     0,258   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
23  ‐   ‐   473      0,138   ‐   ‐   834     0,317   ‐   ‐   ‐   ‐  
27  ‐   ‐   483      0,123   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐   ‐  
28  571      0,134   ‐   ‐   524     0,278   ‐   ‐   835      0,321   845     0,294  
 
Analogamente às velocidades das ondas longitudinais (VL), VS aumenta diretamente com a 
quantidade de cimento e com o tempo de cura. Já o coeficiente de Poisson dinâmico possui 
uma preponderância de valores mais elevados para os provetes mais cimentados, apontando 
para uma possível tendência de crescimento entre estas duas grandezas. No entanto, tais 
considerações não estão de acordo com os resultados apresentados por Amaral (2009). O 
autor expõe uma relação inversa entre coeficiente de Poisson dinâmico e o teor em cimento. A 
maior dispersão de resultados da rigidez dinâmica dos provetes menos cimentados pode estar 
na origem do cálculo de valores inconsistentes para as misturas c=2%, uma vez que os υ0 para 
c=7% aparentam estar no encontro dos valores obtidos naquele trabalho. 
A Figura 8.8 apresenta a variação do módulo de distorção dinâmico (G0) em função do tempo 
de cura para os provetes do Quadro 8.1. 





Figura 8.8 – G0 em função do tempo de cura para os provetes de 2% e 7% de cimento. 
 
As conclusões que podem ser retiradas a partir da Figura 8.8 são semelhantes às debatidas no 
ponto anterior em relação ao E0. Inclusive, as distribuições das nuvens de pontos de ambas as 
misturas são também idênticas (vide Figura 8.6). Carece apenas de referência a queda dos 
coeficientes de determinação apresentados na Figura 8.8 em relação aos seus homólogos da 
Figura 8.6. Tal está de acordo com os resultados de Amaral (2009), que verifica o aumento da 
dispersão em regressões que evolvem G0 em comparação com E0. 
Por último, denota-se uma ligeira tendência no aumento de υ0 com o tempo de cura (vide Figura 
8.9). No entanto, por ser extremamente sensível a E0 e G0, tais resultados não são suficientes 
para acertarm, de forma precisa, qualquer relação entre o coeficiente de Poisson dinâmico e o 
processo de cura. 
G0 = 657 (tcura) 0.20
R² = 0.94
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Figura 8.9 – υ0 em função do tempo de cura para os provetes de 2% e 7% de cimento. 
 
Salienta-se que os resultados da Figura 8.9, apesar de aparentemente dispersos, são 
suficientemente favoráveis à validação dos registos dinâmicos medidos durante esta 
investigação. A simples permanência dos valores de υ0 em intervalos fisicamente admissíveis é 
suficiente para garantir a representatividade dos resultados (Amaral et al., 2011b). 
 
8.3.3.3 Evolução de fk em função do tempo de cura 
A análise das frequências de ressonância (fk) é feita através do cálculo da função resposta de 
frequência do provete (FRFS), como está explicado no Ponto 2.5.4 e aprofundado no Ponto 4.2. 
A ausência de um disco do mesmo material, semelhante à prática realizada no Ponto 4.2, não 
garante a linearidade do sistema que caracteriza a FRFTR. Com efeito, os resultados podem 
sofrer algumas deturpações não desejáveis e indicadas no Ponto 4.2. 
Cada sinal dinâmico medido em forma de onda completa possui uma FT específica. Apenas 
são realizadas representações gráficas de FRFS de um provete (TC_7%_S2). Os restantes 
serão analisados exclusivamente em formato de quadro. Salienta-se ainda que este tipo de 
análise (alteração do espectro de resposta em função do tempo de cura) não foi encontrado na 
literatura. 
O presente ponto incide na determinação da FRFS sob uma excitação longitudinal em função do 
tempo de cura. Paralelamente, são calculadas as frequências de ressonância de forma analítica 
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Posteriormente, as frequências de ressonância são colocadas junto dos espectros 
correspondentes, para ser avaliado o seu ajuste. Numericamente foram aplicados filtros “passa-
alto” e “passa-baixo” de 50kHz e de 110kHz, respetivamente, aos sinais de resposta. A função 
filtro teve como principal objetivo remover algumas componentes de frequência do sinal, já que 
os filtros de “passa-alto” removem as frequências abaixo do valor para o qual foi estipulado, 
enquanto os filtros de “passa-baixo” retiram as frequências superiores. A escolha dos filtros 
baseou-se no critério de afastamento à frequência nominal dos transdutores. Para as funções 
de resposta fora desta gama de frequências, a FRFS apresentou um comportamento algo 
aleatório. 
O Quadro 8.4 ilustra as frequências de ressonância longitudinais do provete TC_7%_S2 e 
respetivo modo. A gama de frequências analisada foi definida através de um afastamento de 
10kHz dos filtros referidos. 
Quadro 8.4 – Frequências de ressonância analíticas calculadas a partir de VL e distância de propagação do provete 
TC_7%_S2. 
2 dias  9 dias  15 dias  28 dias 
Modo  fk (kHz)  Modo  fk (kHz)  Modo  fk (kHz)  Modo  fk (kHz) 
17  63,33  14  64,43  13  61,96  12  60,39 
18  67,05  15  69,04  14  66,72  13  65,42 
19  70,78  16  73,64  15  71,49  14  70,46 
20  74,50  17  78,24  16  76,25  15  75,49 
21  78,23  18  82,84  17  81,02  16  80,52 
22  81,96  19  87,44  18  85,79  17  85,55 
23  85,68  20  92,05  19  90,55  18  90,59 
24  89,41  21  96,65  20  95,32  19  95,62 
25  93,13  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
26  96,86  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
 
O aumento da frequência de um determinado modo ressonante, em função do processo de cura 
do cimento, está bem caracterizado no Quadro 8.4. O aumento na rigidez dinâmica de um dado 
provete é acompanhado por um afastamento espectral relativo entre cada um dos modos. 
Seguidamente, as fk apresentadas no Quadro 8.4 são representadas na Figura 8.10, que 
contém adicionalmente as FRFS do provete TC_7%_S2 para os 4 dias de cura analisados. 




Figura 8.10 – Funções Resposta de Frequência do provete TC_7%_S2 para diferentes dias de cura: a) 2 dias; b) 9 
dias; c) 15 dias; d) 28 dias. 
 
As FRFS apresentadas na Figura 8.10 estão eivadas de algum ruído, que pode ser observado 
nas oscilações de amplitude compreendidas no intervalo 0 e 10-4. Provavelmente, esta 
condicionante de resultados pode ser minimizada com o aumento da frequência do filtro passa-
alto. No entanto, as funções apresentadas revelam a competência da formulação apresentada 
para a determinação numérica das FRFS. As frequências de ressonância presentes na Figura 
8.10 não identificadas analiticamente são, segundo Tallavó et al. (2011) e Amaral et al. (2011a), 
modos ressonantes não axissimétricos. 
Por outro lado, está patente na Figura 8.10 um fenómeno de difícil explicação e verificado em 
todos os resultados analisados: à medida que o tempo de cura vai diminuindo, denota-se uma 
translação em frequência das FRFS numéricas em relação às fk calculadas analiticamente. Este 
fenómeno pode ser explicado pelo facto de a propagação de ondas longitudinais não ser pura. 
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provete, promovendo propagações dinâmicas compreendidas como uma mistura de ondas 
primárias (P) e ondas longitudinais (L). No entanto, para retificar a veracidade desta conclusão 
são necessárias análises teóricas e numéricas bastante mais aprofundadas. 
A Figura 8.11 apresenta os desvios indicados entre frequências de ressonância medidas e 
frequências de ressonância calculadas em função do tempo de cura. 
 
Figura 8.11 – Desvio entre as frequências de ressonância analíticas e as frequências de ressonância estimadas 
numericamente. 
 
A Figura 8.11 prova que existe de facto uma relação direta entre o desvio das supracitadas 
frequências e o processo de cura. Esta constatação confirma a existência de algum fenómeno 
associado a esta translação. Contudo, as FRFS aos 28 dias de cura aparentam uma fiel 
reprodução da função transferência dos provetes de solo-cimento. 
 
8.3.3.4 Evolução de ξk em função do tempo de cura 
A resposta dinâmica de um determinado material obriga à quantificação correta da sua rigidez e 
amortecimento. A análise do coeficiente de amortecimento (ξk) é, à semelhança da inspeção 
visual das frequências de ressonância, concebida através do cálculo da função resposta de 
frequência do provete (FRFS) apresentada no Ponto 8.3.3.3. Valores elevados de coeficientes 
de amortecimento fazem com que o meio de propagação dissipe mais rapidamente a energia 
que lhe foi transmitida. Inversamente, valores baixos do mesmo parâmetro provocam menor 
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mais abatidos na função resposta de frequência do provete traduzem maiores coeficientes de 
amortecimento e vice-versa. 
O Quadro 8.5 exibe os coeficientes de amortecimento da excitação dinâmica longitudinal dos 
diversos provetes para o pico máximo (Volt/Volt=1) da função FRFS. Para esta situação, a 
aplicação do método half power bandwidth (vide Ponto 4.2) permite o ajuste de uma reta h 
orizontal de ordenada 1/20,5 a cada um dos gráficos da FRFS. 
Quadro 8.5 – Coeficientes de amortecimento calculados a partir do método half power bandwidth para o pico mais 
elevado da FRFS dos provetes em função do tempo de cura (%). 
Designação 
dos provetes  TC_2%_S0  TC_2%_S1 TC_2%_S2 TC_7%_S0 TC_7%_S1  TC_7%_S2
ρ (kg/m3)  1736  1770  1778  1759  1751  1778 








1  ‐  2,75  3,25  1,82  ‐  ‐ 
2  ‐  ‐  ‐  1,33  1,96  1,30 
5  1,87  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
6  ‐  2,80  ‐  1,30  ‐  ‐ 
7  ‐  ‐  1,97  ‐  ‐  ‐ 
8  1,86  ‐  ‐  ‐  1,36  ‐ 
9  ‐  ‐  ‐  1,56  ‐  1,41 
12  2,00  ‐  ‐  ‐  ‐  ‐ 
13  ‐  ‐  ‐  1,87  ‐  ‐ 
14  ‐  2,16  2,17  ‐  ‐  ‐ 
15  1,88  ‐  ‐  ‐  1,58  1,09 
16  ‐  ‐  ‐  1,27  ‐  ‐ 
20  1,52  ‐  ‐  ‐  1,58  ‐ 
21  ‐  ‐  2,04  ‐  ‐  ‐ 
23  ‐  2,39  ‐  1,03  ‐  ‐ 
27  ‐  2,18  ‐  ‐  ‐  ‐ 
28  1,78  ‐  1,94  ‐  1,27  1,76 
 
Existe uma ténue relação invertida entre o coeficiente de amortecimento e a quantidade de 
cimento existente no provete. Graficamente, os resultados apresentados no Quadro 8.5 podem  
 assumir a forma da Figura 8.12. 





Figura 8.12 – Coeficientes de amortecimento calculados a partir do método half power bandwidth para o pico mais 
elevado da FRFS dos provetes em função do tempo de cura. 
 
A variação aleatória e difícil de controlar do coeficiente de amortecimento é clarividente na 
Figura 8.12. Os resultados apurados permitem aferir que ξk é bastante mais sensível à 
quantidade de cimento do que ao processo de cura, o que é lógico porque a cimentação tende 
a aumentar a estrutura; logo o comportamento elástico reversível tem uma gama maior, por 
isso, a perda de energia transitória é mais pequena. A Figura 8.12 aponta para uma muito 
ligeira tendência de queda de ξk em função do tempo de cura. No entanto, seriam necessários 
mais ensaios e resultados para concluir semelhantes correlações. Os resultados estão de 
acordo com a perceção física das propriedades do solo-cimento. Em pontos anteriores foi 
verificado que a velocidade de propagação das ondas longitudinais aumenta em função de c e 
tempo de cura, indicando uma maior rigidez dinâmica dos provetes mais envelhecidos e com 
maiores teores em cimento. Este aumento de rigidez implica uma diminuição da amplitude de 
movimentos face a uma solicitação dinâmica. A inexistência de grandes movimentos implica, 
por sua vez, uma não dissipação de energia, que resulta num amortecimento de onda mais 
retardado. Apesar do possível sentido desta afirmação, ainda se encontra por provar uma 
relação direta entre a rigidez e o amortecimento. Inclusive, existem várias propostas na 
literatura que defendem uma relação inversa entre G0 e ξk. 
Apesar da sua relativa dispersão, pode concluir-se que os coeficientes de amortecimento se 
encontram num intervalo, embora com uma dimensão considerável, bastante bem definido. 
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metodologias mais robustas do que o método half power bandwidth. Tais conclusões vão de 
encontro aos resultados verificados nesta investigação. 
Amaral et al. (2011a) realizam também um estudo do coeficiente de amortecimento em função 
do modo ressonante solicitado. À semelhança dos trabalhos dos autores citados, a investigação 
efetuada não concluiu qualquer tendência ou correlação entre as duas variáveis (vide Figura 
8.13). 
 
Figura 8.13 – Coeficientes de amortecimento em função da frequência de ressonância e teor em cimento.  
 
A Figura 8.13 exibe uma representação gráfica dos resultados apresentados por Amaral et al. 
(2011a). 
 
8.4 Ensaios com transdutores bender elements 
Os bender elements utilizados neste ponto, desenvolvidos no âmbito do projeto, tiveram como 
objetivo estudar a evolução da rigidez dinâmica, em particular o módulo de distorção dinâmico 
(G0), de provetes de solo-cimento instalados numa câmara triaxial submetidos a um 
carregamento isotrópico drenado. 
Na caracterização dinâmica de geomateriais mais duros (como é o caso das rochas brandas ou 
solo-cimento), é prática comum a utilização de impulsos gerados a partir de transdutores 




ultrassónicos. No entanto, a sua aplicação em câmaras triaxiais correntes ainda está longe de 
ser validada. 
Para estimar o efeito da sucção na velocidade das ondas S, Santamarina et al. (2005) propõem 
a seguinte formulação semi-empírica para solos não cimentados: 
 





em que: VSSr=1,0 é VS no estado saturado; 
  β é um parâmetro experimental que depende do tipo de contacto entre as 
partículas do solo e história de tensões. 
O termo entre parêntesis da Eq. (8.4) ilustra a interdependência entre a sucção matricial e o 
grau de saturação. Quando o solo seca a sucção aumenta, enquanto o grau de saturação (Sr) 
diminui, mantendo um máximo de forças capilares criadas pelo menisco de água (Vinale et al. 
1999). A Eq. (8.4) pressupõe o conhecimento da velocidade de propagação das ondas S no 
estado saturado. Porém, Stokoe et al. (1991) substitui VSSr=1,0 pela relação velocidade-tensão 
utilizando a pressão de pré-consolidação aparente. Stokoe et al. (1991) contabiliza ainda um 
parâmetro β que representa a natureza do contacto entre partículas (Fratta & Santamarina, 
2002) e um parâmetro βunsat que inclui, não só o tipo de contacto, como também o efeito do 
menisco no contacto entre partículas. Este efeito pode incluir a migração de partículas, sucção 
osmótica, deposição salina e cimentação (Alramahi et al., 2009), expressos como os fatores 
que governam a rigidez ao corte dinâmica em baixos graus de saturação (Vinale et al., 1999). 
As leis de Stokoe et al. (1991) e Santamarina et al. (2005) têm sido utilizadas por diversos 
autores na explicação das variações de rigidez dinâmica de corte ou VS em função do nível de 
tensão e sucção matricial. No entanto, os seus resultados nem sempre se complementam. A 
Figura 8.14 apresenta algumas dessas conclusões. 
  






Figura 8.14 – Variações de G0 e VS em função da sucção matricial (adaptações): a) Vassalo et al. (2007); b) Ng & 
Yung (2008); c) Clariá & Rinaldi (2009); d) Alramahi et al. (2009). 
 
Apesar de não o ilustrarem graficamente, Vassalo et al. (2007) afirmam nos seus trabalhos que, 
à semelhança das tendências verificadas na Figura 8.14a, VS aumenta ligeiramente com a 
sucção matricial. Os resultados que melhor denotam uma relação direta entre a sucção (s) e VS 
são os de Ng & Yung (2008). A Figura 8.14b mostra um efeito positivo de s em VS para baixos 
níveis de sucção até 100kPa. A partir do valor citado, passa a existir uma relação invariável de 
VS com a sucção. No entanto, esta constatação colide com as afirmações de Vinale et al. (1999) 
quando provam que VS é principalmente afetado por s em graus de saturação mais baixos, ou 
seja, para níveis de sucção mais elevados. 
Por outro lado, Clariá & Rinaldi (2009) não detetam qualquer influencia do teor em água (w) na 
velocidade de propagação das ondas S (vide Figura 8.14c). Para os autores, uma variação 
percentual de 26% em trajetória de humedecimento não é suficiente para provocar variações 
visíveis em VS. Já Alramahi et al. (2009) constatam uma relação muito ténue entre as grandezas 
discutidas (vide Figura 8.14d). 




As várias propostas advindas dos resultados experimentais acumulados não são claras na 
aferição da verdadeira afetação da sucção (ou teor em água) na velocidade de propagação das 
ondas transversais. Aparentemente, diferentes autores obtêm diferentes resultados em função 
do tipo de solo que analisam. A Eq. (8.4) pressupõe alguma variabilidade em função da 
incerteza geotécnica quando contabilizado o parâmetro β, mas não descarta o efeito positivo de 
s em VS e respetiva relação de dependência. Por se tratar de uma questão em aberto, este 
capítulo apresenta-se com o objetivo de contribuir com dados experimentais adicionais no 
desenho da influência da dessecação em VS. 
 
8.4.1 Definição do programa experimental 
O programa experimental baseia-se nos provetes estudados e definidos no Capítulo 7. A 
utilização dos transdutores bender elements visou o estudo cuidado da variação do módulo de 
distorção dinâmico em função da solicitação imposta pelo carregamento isotrópico de altas 
pressões (vide Ponto 7.2 e Arroyo et al., 2012b). O foco de investigação incide nos trabalhos de 
Amaral et al. (2012a), para um espectro mais alargado de provetes, e a inclusão da variável 
cimentação e sucção. 
Segundo as considerações proferidas por Clariá & Rinaldi (2009), Alramahi et al. (2009) e Galaa 
et al. (2012) a respeito da influência de s em VS, o trinómio estudado ao longo de toda a 
investigação (quantidade de cimento, índice de vazios e saturação) na previsão de diversas 
propriedades mecânicas do solo-cimento, pode, no caso da velocidade das ondas S, ser 
reduzido para o efeito combinado entre a quantidade de cimento e densidade do provete, 
devido à influência residual de s em VS (vide Figura 8.14). Por outro lado, G0, calculado a partir 
de VS possui maior sensibilidade ao w (vide Figura 8.14a). Por isso, o programa experimental 
pretende dois estudos diferentes em função de duas grandezas relacionadas, mas distintas: 
 Avaliar a variação da velocidade das ondas S (VS) em função do binómio teor em 
cimento / porosidade e pressão de confinamento, detetando pouca ou nenhuma 
influência de s em VS; 
 Determinar o ponto de pré-consolidação aparente (p*y) em função do binómio teor em 
cimento / porosidade e teor em água, sendo que estes três efeitos estão exclusivamente 
associados às variações relativas de G0. 
Contrariamente aos factos relatados no Ponto 8.3, a componente índice de vazios (e) reaparece 
como variável em prol do estudo relativo ao processo de cura. Tal como anteriormente referido, 
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o programa experimental aqui definido remete para o Capítulo 7 e particularmente para os 
seguintes pontos: 
 Ponto 7.2 – Descrição do equipamento utilizado; 
 Ponto 7.3.1 – Principais caraterísticas dos provetes; 
 Ponto 7.3.2.1 – Preparação dos provetes; 
 Ponto 7.3.4 – Procedimentos de ensaio; 
 Ponto 7.3.5.1 – Níveis de sucção aplicados nos provetes quando ensaiados. 
Na demanda do estudo proposto foram, selecionados 6 tipos de provetes divididos em 4 níveis 
de sucção (vide Quadro 7.1). O Quadro 7.2 apresenta as principais características físicas dos 
mesmos. Já o Quadro 8.6 apresenta as propriedades relevantes para uma análise com 
transdutores do tipo bender elements. 








NS_5_0%_S_S0  0  1966  1569  25,33  102,64  94,64 
NS_2_0%_S_S1  0  1752  1559  12,39  103,10  95,10 
NS_4_0%_S_S2  0  1690  1565  8,02  103,10  95,10 
NS_3_0%_S_S3  0  1630  1547  5,38  102,92  94,92 
NS_3_0%_D_S0  0  2059  1693  21,62  104,06  96,06 
NS_2_0%_D_S1  0  1924  1729  11,26  103,80  95,80 
NS_5_0%_D_S2  0  1845  1714  7,66  103,54  95,54 
NS_4_0%_D_S3  0  1793  1717  4,44  103,92  95,92 
NS_4_2%_S0  2,00  2076  1725  20,35  101,52  93,52 
NS_1_2%_S1  2,00  1882  1689  11,41  103,48  95,48 
NS_3_2%_S2  2,00  1837  1689  8,75  103,32  95,32 
NS_2_2%_S3  2,00  1807  1693  6,73  102,84  94,84 
NS_5_4%_S0  4,00  2014  1614  24,79  100,70  92,70 
NS_2_4%_S1  4,00  1756  1571  11,75  101,46  93,46 
NS_3_4%_S2  4,00  1734  1600  8,38  101,78  93,78 
NS_4_4%_S3  4,00  1694  1583  6,98  102,10  94,10 
NS_4_5%_S0  5,00  2093  1740  20,27  101,82  93,82 
NS_1_5%_S1  5,00  1960  1754  11,77  102,26  94,26 
NS_3_5%_S2  5,00  1902  1768  7,58  101,88  93,88 
NS_2_5%_S3  5,00  1853  1759  5,33  102,15  94,15 
NS_4_7%_S0  7,00  2067  1693  22,08  101,34  93,34 
NS_1_7%_S1  7,00  1892  1701  11,21  101,60  93,60 
NS_2_7%_S2  7,00  1822  1700  7,16  101,38  93,38 
NS_3_7%_S3  7,00  1792  1708  4,93  101,32  93,32 
 




Salienta-se ainda que os provetes apresentados no Quadro 8.6 são ensaiados com 28 dias de 
cura, com exceção dos provetes não cimentados, que foram submetidos a ensaio no dia da sua 
compactação. As análises infra apresentadas remetem para uma comparação entre as 
pressões de pré-consolidação aparente calculadas através dos registos dinâmicos com os 
registos de deformação expressos no Capítulo 7. 
 
8.4.2 Procedimentos de ensaio e preparação dos provetes 
A preparação dos provetes e procedimentos de ensaio estão integralmente descritos no Ponto 
7.3.2.1 e Ponto 7.3.4, respetivamente. Resta realizar uma breve referência aos procedimentos 
de calibração dos bender elements. 
Para a determinação do atraso temporal dos transdutores, foi utilizada uma das estratégias 
descritas no Ponto 8.3.2: a colocação dos transdutores em contacto (vide Figura 8.15). 
 
Figura 8.15 – Calibração dos bender elements através do registo da resposta de impulso com os transdutores em 
contacto (Amaral, 2009). 
 
Com o recurso ao osciloscópio apresentado no Ponto 8.2 foi medido um atraso nominal do 
sistema (eletrónicos mais transdutores) de 2,0μs. 
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8.4.3 Análise e tratamento dos resultados 
Cada provete referenciado no Quadro 8.6 possui diversas medições dinâmicas em função de 
cada estágio de pressão. Para cada patamar de pressão de confinamento (vide Ponto 7.3.4), foi 
realizado um conjunto de medições de ondas sísmicas segundo as metodologias propostas por 
Viana da Fonseca et al. (2009). O envio de diversos impulsos com frequências variadas permite 
uma melhor identificação do tempo de chegada da onda S, aquando da utilização de bender 
elements. A Figura 8.16 mostra um exemplo de um registo efetuado no ensaio com este tipo de 
transdutores. 
 
Figura 8.16 – Interpretação do tempo de propagação das ondas S segundo Viana da Fonseca et al. (2009) (provete 
NS_2_7%_S2 para um σc=18000kPa). 
 
Adicionalmente, a informação retirada de cada um dos registos apresentados na Figura 8.16 foi 
acompanhada por uma atualização de todas as grandezas necessárias ao cálculo da 
velocidade de propagação das ondas secundárias e módulo de distorção dinâmico. Com efeito, 
através da correção dos dados brutos apresentados no Ponto 3.1.5.4 e Ponto 7.3.3, cada 
ensaio necessitou de um processamento de resultados semelhante às representações dos 
Quadro 8.7 e Quadro 8.8. A informação relativa aos provetes não representados pelos quadros 
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1  0,0000  0,0000  81,51  25,66  2019  92,74  946  1809 
96  0,0001  ‐0,0011  81,50  25,66  2020  92,71  976  1923 
305  ‐0,0004  ‐0,0002  81,33  25,61  2020  92,66  996  2006 
497  ‐0,0009  0,0007  81,15  25,55  2021  92,61  1052  2238 
978  ‐0,0028  0,0045  80,40  25,32  2025  92,42  1185  2843 
1492  ‐0,0057  0,0125  78,81  24,82  2034  92,13  1355  3733 
2486  ‐0,0125  0,0370  73,97  23,29  2060  91,45  1524  4785 
3497  ‐0,0199  0,0636  68,73  21,64  2090  90,70  1680  5896 
4988  ‐0,0299  0,0957  62,40  19,65  2129  89,69  1908  7752 
6993  ‐0,0424  0,1310  55,43  17,45  2174  88,43  2157  10116 
10024  ‐0,0553  0,1651  48,68  15,33  2223  87,14  2490  13775 
14019  ‐0,0689  0,1979  42,22  13,29  2272  85,76  2767  17392 
19039  ‐0,0819  0,2275  36,37  11,45  2321  84,46  3016  21119 
1  ‐0,0531  0,1713  47,47  14,95  2232  87,35  633  894 
 
Inversamente às variações de w apresentados no Quadro 8.7 (referentes a um ensaio 
saturado), os ensaios não saturados foram realizados para um teor em água constante. Com 
efeito, as correções a efetuar aos dados brutos são ligeiramente distintas e estão explicadas em 
Amaral et al. (2012c) e no Ponto 4.4. 
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1  0,0000  0,0000  22,05  6,98  1686  94,10  1023  1764 
94  ‐0,0006  0,0016  22,05  6,98  1689  94,04  1069  1928 
303  ‐0,0022  0,0037  22,05  6,98  1692  93,88  1118  2113 
494  ‐0,0036  0,0057  22,05  6,98  1696  93,74  1187  2387 
975  ‐0,0060  0,0099  22,05  6,98  1703  93,48  1281  2792 
1505  ‐0,0082  0,0143  22,05  6,98  1710  93,27  1352  3125 
2498  ‐0,0122  0,0248  22,05  6,98  1729  92,86  1451  3639 
3510  ‐0,0168  0,0407  22,05  6,98  1757  92,38  1566  4309 
4984  ‐0,0237  0,0670  22,05  6,98  1807  91,68  1730  5407 
6988  ‐0,0330  0,1003  22,05  6,98  1874  90,73  1890  6696 
10019  ‐0,0462  0,1411  22,05  6,98  1963  89,38  2079  8481 
14029  ‐0,0612  0,1809  22,05  6,98  2058  87,85  2253  10443 
17027  ‐0,0709  0,2044  22,05  6,98  2119  86,86  2413  12338 
1  ‐0,0314  0,1398  22,05  6,98  1960  90,90  2272  10121 
 
8.4.3.1 VS e G0 em função do teor em água 
Ao longo da presente investigação foram realizadas diversas referências à pequena 
sensibilidade da velocidade de propagação das ondas S em relação às oscilações do teor em 
água. No entanto, mantendo a relação física apresentada na Eq. (8.3), esta constatação implica 
uma relação de proporção entre o teor em água e o módulo de distorção dinâmico. Para obter 
esta relação, é necessário, em primeira instância, analisar o comportamento da onda S face aos 
diferentes níveis de sucção encontrados na separação entre as diversas misturas. Para este 
tipo de investigação, utilizam-se usualmente as leis definidas por VS em função do parâmetro B 
de Skempton. Porém, a medição desse parâmetro na câmara triaxial revelou sistematicamente 
valores nulos para qualquer um dos provetes S1, S2 ou S3. 
A Figura 8.17 apresenta a dependência de VS explicada pelo próprio teor em água e para uma 
pressão de confinamento p*=0kPa. 





Figura 8.17 – Relação entre o teor em água e VS em pressão de confinamento atmosférica. 
 
Tal como verificado por Clariá & Rinaldi (2009), Alramahi et al. (2009) e Galaa et al. (2012), a 
relação entre VS e w é praticamente constante. As oscilações verificadas na Figura 8.17 são 
perfeitamente justificáveis pela própria variabilidade entre provetes da mesma mistura. Os 
resultados apresentados na Figura 8.17 são também consistentes com os trabalhos de Ferreira 
(2003, 2009), que encontra VS entre 200m/s e 300m/s para amostras reconstituídas do mesmo 
material. A compactação imposta após solo remexido releva VS, com o mesmo índice de vazios, 
para valores ligeiramente superiores do que aqueles apresentados por Ferreira (2003, 2009). 
Adicionalmente, a constância de VS em função de w prova que os resultados medidos 
representam verdadeiramente ondas S e que a metodologia utilizada, baseada na proposta de 
Viana da Fonseca et al. (2009), é competente na determinação do tempo de propagação das 
ondas secundárias. 
A Figura 8.17 alude também a um crescimento de VS em função do teor em cimento e da 
compacidade do material. 
Por outro lado, para manter VS constante, em função de w, é necessário que G0 acompanhe as 
variações da densidade do meio de propagação. Porém, como o ρ do material é um valor 
relativamente pouco variável, não são esperadas oscilações fortes em G0 com o teor em água, 
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Figura 8.18 – Relação entre o teor em água e G0 para uma pressão de confinamento de 0kPa. 
 
A dependência de G0 com ρ prova ser mais evidente quando comparadas as pressões de 
confinamento na ordem dos 1000kPa. A Figura 8.19 demostra a dependência de proporção 
direta das variáveis que permitem o cálculo de VS. Apesar da variação ser mais clara para os 
provetes mais cimentados, os restantes também são passíveis de regressão linear com declive 
positivo e R2 acima de 0,90. 
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Os resultados aqui apresentados confirmam a pouca dependência de VS com o grau de 
saturação. A relação linear entre ρ e G0, verificada na Figura 8.19, é explicada por uma variação 
de G0 com w, justificando a constância da velocidade de propagação das ondas S. Para um VS 
invariável com s, o parâmetro β definido na Eq. (8.4) possui valores que anulam a componente 
da sucção. No entanto, anulando a componente de s da equação de Santamarina et al. (2005), 
as variações de VS verificadas, em função da tensão de confinamento deixam de seguir a 
formulação realizada pelo autor referido. Adicionalmente, as aparentemente aleatórias relações 
entre ρ e G0 não demostraram uma tendência comportamental padronizada em função do 
aumento de p*, sendo que p*=1000kPa (vide Figura 8.19) foi o patamar onde essa relação 
permaneceu mais consistente e evidente. 
Apesar da formulação apresentada por Santamarina et al. (2005) impor uma variação não nula 
da velocidade das ondas de corte em função do grau de saturação, procedeu-se a aplicação da 
Eq. (8.4) aos resultados experimentais conseguidos com recurso aos bender elements. 
Dividiram-se os provetes do Quadro 8.6 em 6 grupos de amostras separadas pelo teor em 
cimento e compacidade. Dos resultados apresentados no Anexo B, selecionaram-se todas as 
VS conseguidas a uma pressão de confinamento efetiva igual à mistura equivalente no estado 
saturado. Apesar de poderem se estimadas VS, através do modelo Santamarina et al. (2005), 
para uma qualquer combinação de p’, Sr e s, para aferir o parâmetro constitutivo β, é necessário 
contrapor os valores experimentais com os valores computados pelo modelo. O cálculo de β 
pode ser efetuado numericamente através de um processo interativo. A proposta de 
Santamarina et al. (2005) ajusta-se tanto melhor os resultados experimentais, quanto mais 
semelhantes estes forem dos valores estimados pelo modelo. Para minimizar a distância de 
afastamento entre os grupos de resultados utilizou-se uma regressão linear de declive 1, que 
representa a solução ótima da variação do parâmetro constitutivo β. Desta forma, o algoritmo de 
cálculo pode ser explicado através da simulação de β variando de 0 até 1. Quando é detetada a 
aproximação ao declive 1 da reta de regressão linear, calculada pelo método dos mínimos 
quadrados dos pontos medidos e estimados, a rotina de cálculo é interrompida, garantindo pelo 
menos um mínimo local da solução do problema proposto. Salienta-se que para todas as 
interações foi imposta a interceção no ponto (0; 0). 
A Figura 8.20 apresenta as soluções de β encontradas para as duas misturas de solo sem 
cimento com três níveis de sucção distintos. 
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a) b) 
Figura 8.20 – Aplicação do modelo de Sanatmarina et al. (2005) aos resultados com bender elements durante uma 
compressão isotrópicas de altas pressões: a) c=0% Solto; b) c=0% Duro. 
 
A Figura 8.20 demonstra a independência de VS com a sucção. Na Figura 8.20a, todos os 
diferentes níveis de sucção possuem uma certa colinearidade na evolução dos resultados 
medidos com os estimados. Já na Figura 8.20b, o intercalar gráfico entre os diferentes níveis de 
sucção evidencia uma vez mais a autonomia de VS com s. Este fenómeno promove um prejuízo 
na qualidade do parâmetro β. A forma que a Eq. (8.4) possui para responder a alterações de s, 
mantendo VS, está representada em variações sistemáticas em β. Ao contrário dos resultados 
apurados por Santamarina et al. (2005), que provam uma constância de β como valor único de 
um determinado solo, nesta investigação não foram encontradas as mesmas tendências para 
provetes sem cimento com diferentes índices de vazios iniciais. 
A Figura 8.21 mostra a mesma análise anteriormente efetuada, mas com misturas de provetes 
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Figura 8.21 – Aplicação do modelo de Sanatmarina et al. (2005) aos resultados com bender elements durante uma 
compressão isotrópicas de altas pressões: a) c=0% Solto; b) c=4%. 
 
As conclusões retiradas da aplicação do modelo de Santamarina et al. (2005) aos resultados 
experimentais das misturas de solo-cimento são distintas das anteriormente proferidas. De 
facto, pode-se denotar alguma influência da sucção em VS. No entanto, os resultados 
apresentados na Fig. Figura 8.21a estão afetados pela oscilação de β. Valores do parâmetro 
citado muito baixos promovem valores muito elevados de VS para pressões efetivas pequenas. 
Valores na ordem dos 10.000m/s tiveram de ser excluídos do gráfico pois são considerados 
aberrantes. Com efeito, A Fig. Figura 8.21 não se permite a conclusões muito fidedignas acerca 
da influência de s em VS. Porém, indica uma não aplicabilidade direta do modelo de 
Santamarina et al. (2005) à areia siltosa do Porto cimentada. 
 
8.4.3.2 G0 em função da pressão total de confinamento 
Alvarado (2007) e Amaral et al. (2012a) apresentam, para determinar a pressão de pré-
consolidação aparente (p*y), um critério baseado na variação do comportamento dinâmico ao 
corte com a pressão de confinamento. Essa análise requere o desenho de curvas de 
compressão isotrópica num plano pressão total (em escala logarítmica) vs. G0 (vide Figura 
8.22). À semelhança dos procedimentos apresentados no Ponto 7.3.5.2, os ensaios foram 
divididos por quantidade de cimento, em que cada separador representa a mesma mistura 
ensaiada com teores em água distintos. Existem porém dois separadores com provetes c=0%. 
Esta divisão deriva dos diferentes índices de vazios iniciais de cada conjunto de provetes 
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(2012a) e Ponto 3.1.5. A nomenclatura S0, S1, S2 e S3, bem como os níveis de sucção que 


















































































































































Figura 8.22 – Trajetórias de G0 em função da pressão de confinamento: a) c=0% Solto; b) c=0% Duro; c) c=2%; d) 
c=4%; e) c=5%; f) c=7%. 
 
Antecedentemente ao cálculo do ponto de cedência segundo o critério de Amaral et al. (2012a) 
urge salientar a capacidade dos provetes saturados (S0) atingirem valores de G0 
sistematicamente superiores, comparativamente com os seus homólogos não saturados. No 
Ponto 8.4.3.1 discute-se a influência da relação teor em água e G0 que mantém uma relação 
constante entre as duas variáveis, traduzida por VS. Apesar de uma possível ambiguidade 
existente na Figura 8.19, a Figura 8.22 desfaz qualquer dúvida e garante a existência de uma 
relação direta entre w e G0, pois os provetes saturados atingiram frequentemente valores de G0 
mais elevados, com o aumento de p*, e os provetes mais secos (S3) permaneceram com 
valores de G0 inferiores aos demais. 
Considerando as conclusões retiradas no último parágrafo, e aproveitando as principais 
conclusões do Capítulo 7, formula-se uma relação inversa entre o valor máximo de rigidez 
dinâmica transversal atingível e a envolvente de cedência das misturas de solo-cimento. O 
Quadro 8.9 apresenta os valores de p*y retirados a partir da Figura 8.22, com o critério proposto 
por Amaral et al. (2012a). A sucção (s) em p*y, exposta no Quadro 8.9, é determinada a partir 
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Quadro 8.9 – Pressão de pré-consolidação aparente segundo o critério G0 (vide Ponto 3.1.5). 
Designação do 




NS_5_0%_S_S0  2,72  0  1966  1558  0 
NS_2_0%_S_S1  2,72  0  1752  1685  80 
NS_4_0%_S_S2  2,72  0  1690  2386  270 
NS_3_0%_S_S3  2,72  0  1630  2650  620 
NS_3_0%_D_S0  2,72  0  2059  2564  0 
NS_2_0%_D_S1  2,72  0  1924  2635  100 
NS_5_0%_D_S2  2,72  0  1845  2852  310 
NS_4_0%_D_S3  2,72  0  1793  3892  840 
NS_4_2%_S0  2,727  2,00  2076  4193  0 
NS_1_2%_S1  2,727  2,00  1882  4904  200 
NS_3_2%_S2  2,727  2,00  1837  5345  500 
NS_2_2%_S3  2,727  2,00  1807  5505  1000 
NS_5_4%_S0  2,735  4,00  2014  3956  0 
NS_2_4%_S1  2,735  4,00  1756  3635  180 
NS_3_4%_S2  2,735  4,00  1734  4335  940 
NS_4_4%_S3  2,735  4,00  1694  4905  3010  
NS_4_5%_S0  2,738  5,00  2093  7742  0 
NS_1_5%_S1  2,738  5,00  1960  7573  180 
NS_3_5%_S2  2,738  5,00  1902  7862  3170 
NS_2_5%_S3  2,738  5,00  1853  8558  10430 
NS_4_7%_S0  2,745  7,00  2067  7338  0 
NS_1_7%_S1  2,745  7,00  1892  7077  480 
NS_2_7%_S2  2,745  7,00  1822  7295  4470 
NS_3_7%_S3  2,745  7,00  1792  8346  13740 
 
Os resultados apresentados no Quadro 8.9 demostram valores de p*y substancialmente 
superiores aos da pressão de pré-consolidação aparente inferidos no Capítulo 7 (vide Quadro 
7.7). A Figura 8.23 mostra as diferentes pressões de pré-consolidação aparentes, para o 
máximo e mínimo desvio apurado, num plano pressão média vs. índice de vazios. 





Figura 8.23 – Comparação entre p*y fornecido pelo critério das ondas sísmicas e standard num plano p vs. e: a) 
provete NS_5_0%_S_S0; b) provete NS_3_7%_S3. 
 
A Figura 8.23 mostra que à medida que a pressão de pré-consolidação aumenta, as diferenças 
relativas em p*y, calculadas a partir de cada um dos critérios, vão diminuindo. Esta informação 
não está de acordo com a proximidade detetada por Amaral et al. (2012a). No entanto, estes 
autores não contabilizam a variável cimento nos seus trabalhos. A Figura 8.24 contrapõe todos 
os resultados de p*y calculados a partir de cada um dos métodos. 
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Apesar dos resultados consideravelmente díspares, calculados por cada um dos critérios, a 
Figura 8.24 prova que existe uma relação de interdependência entre os p*y aferidos. Com 
efeito, conclui-se que o critério de cálculo de p*y através de G0 funciona mas necessita de 
calibração e aperfeiçoamento. 
Com a informação apresentada no Quadro 8.9 – e como analogamente é efetuado com p*y 
determinado através das trajetórias de compressão isotrópicas no plano e vs. p* – é possível 
desenhar novas curvas LC (Loading Collapse). A Figura 8.25 ilustra a distribuição de pontos 
medidos num estilo de separação semelhante ao da Figura 7.20. 
a) b) 
Figura 8.25 – Curvas LC desenhadas através de p*y obtido a partir dos ensaios com bender elements: a) misturas 
c=0% solto/duro e c=2%; b) misturas c=2%, 4%, 5% e 7%. 
 
A inspeção gráfica da Figura 8.25 não revela a mesma consistência dos resultados 
apresentados na Figura 7.20, uma vez que se verificam, nas misturas c=5% e c=7%, 
localizações de cedência a decrescer suavemente com o aumento de sucção. Por outro lado, a 
Figura 8.25 revela uma maior dificuldade de ajustamento pontual às curvas de regressão 
apresentadas. Esse efeito é ainda mais notório nas misturas c=0%_D e c=7%. 
 
8.4.3.3 VS em função do índice porosidade-cimento e pressão de confinamento 
A aplicação do índice porosidade-cimento (IVC), proposto por Consoli et al. (2005, 2007), exige 
um considerável número de resultados gerados. Esta quantidade permite não só determinar a 












































lado, a utilização de IVC obriga a existência de cimento o que provoca, na presente análise, a 
remoção de 8 provetes do Quadro 8.9, correspondentes às misturas não cimentadas. 
Concomitantemente, a variação de G0 em função de w faz com que a mesma grandeza não 
possa ser estudada de forma isolada, uma vez que não existem provetes de misturas diferentes 
com o mesmo teor em água ou a mesma sucção. No entanto, no caso dos provetes saturados, 
o valor de s é constante (s=0kPa), por isso é possível formular para este grupo, uma análise 
semelhante à proposta por Consoli et al. (2005, 2007). Apesar desta possibilidade, apenas 
estaria em condições de ser analisado um grupo restrito de 4 provetes (NS_4_2%_S0, 
NS_5_4%_S0, NS_4_5%_S0 e NS_4_7%_S0). A Figura 8.26 apresenta a evolução de G0 para 
o único conjunto de provetes com sucção igual entre si (saturados). 
 
Figura 8.26 – Variação de G0 com a pressão de confinamento para as misturas com sucção nula. 
 
A Figura 8.26 prova um claro efeito benéfico para a rigidez dinâmica, conferido pela densidade 
e quantidade de cimento para baixos valores da pressão de confinamento. À medida que a 
pressão referida vai aumentado, as misturas onde incidiu menor quantidade de reforço tendem 
a ultrapassar as primeiras. Este fenómeno é um claro sinal de degradação do material. As 
misturas mais resistentes tendem para um comportamento menos rígido após p*y. Com efeito, 
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resistentes possui um valor mais elevado), a degradação influencia diretamente com a taxa de 
incremento da rigidez com p*. 
Na procura de uma análise mais representativa e coerente, a variável G0 foi abandonada, em 
prol da velocidade das ondas de corte (VS), por ter um comportamento mais estável face às 
variações de w. Desta forma, foi possível agrupar um maior número de provetes para uma 
mesma investigação, tendo em consideração que w afeta VS numa escala menor que G0. O 
Quadro 8.10 apresenta a normalização do teor em cimento e porosidade proposta por Consoli 
et al. (2005, 2007) (IVC), com o expoente determinado por Rios Silva et al. (2009), Viana da 
Fonseca et al. (2009) e Rios (2011). Adicionalmente, foi calculado IVC com um expoente unitário, 
para que fosse mantida a coerência fundamental da relação entre η e o rácio volumétrico de 
cimento (Vc/Vt). 





3)  Vc (cm3)  CIV0,21  IVC (x=0,21) 
IVC  
(x=1) 
NS_4_2%_S0  2,727  2076  0,368  199,10  2,21  1,02  35,99  33,14 
NS_1_2%_S1  2,727  1882  0,382  203,18  2,21  1,02  37,53  35,12 
NS_3_2%_S2  2,727  1837  0,382  202,87  2,21  1,02  37,55  35,10 
NS_2_2%_S3  2,727  1807  0,381  201,93  2,20  1,02  37,44  34,99 
NS_5_4%_S0  2,735  2014  0,412  197,41  4,10  1,17  35,38  19,86 
NS_2_4%_S1  2,735  1756  0,428  202,98  4,10  1,16  36,95  21,20 
NS_3_4%_S2  2,735  1734  0,418  199,93  4,11  1,16  35,89  20,31 
NS_4_4%_S3  2,735  1694  0,424  200,47  4,08  1,16  36,52  20,83 
NS_4_5%_S0  2,738  2093  0,367  199,92  5,59  1,24  29,58  13,13 
NS_1_5%_S1  2,738  1960  0,363  201,11  5,66  1,24  29,18  12,89 
NS_3_5%_S2  2,738  1902  0,358  200,20  5,68  1,24  28,74  12,61 
NS_2_5%_S3  2,738  1853  0,361  200,73  5,66  1,24  29,07  12,82 
NS_4_7%_S0  2,745  2067  0,386  198,82  7,56  1,32  29,17  10,15 
NS_1_7%_S1  2,745  1892  0,385  199,65  7,62  1,32  29,03  10,08 
NS_2_7%_S2  2,745  1822  0,385  199,14  7,59  1,32  29,10  10,11 
NS_3_7%_S3  2,745  1792  0,383  198,86  7,61  1,33  28,90  10,01 
 
A Figura 8.27 compara os ajustes dos dois expoentes utilizados na explicação de VS. Rios Silva 
et al. (2009), bem como Consoli et al. (2007), defendem que o expoente x, que eleva o rácio 
Vc/Vt, depende do tipo de material. No entanto, Amaral (2009) conclui que o mesmo parâmetro 
é influenciado pela grandeza/propriedade a calcular. Os resultados apontam para valores de 
x=1,00 enquanto Rios Silva et al. (2009) e Rios (2011) concluem para o mesmo tipo de 
geomaterial um valor de 0,21 para x. 





Figura 8.27 – VS em função de IVC para os expoentes de 0,21 e 1,00. 
 
Em função do carregamento isotrópico estudado no Capítulo 7, considerou-se que a quantidade 
de cimento permaneceu inalterada, enquanto o índice de vazios evoluiu. Esta consideração faz 
com que para cada estágio de pressão isotrópica, o valor de IVC se altere progressivamente, 
permitindo a construção de um ábaco como o da Figura 8.28. Na construção citada optou-se 
pela utilização do valor do expoente x, que maximiza o R2 da Figura 8.27 para a pressão 
p*=0kPa (x=1,00). Apesar da quantidade de cimento ter sido assumida como constante em 
função de p*, a sua componente cimentícia ativa é alterada com a aplicação de pressões 
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Figura 8.28 – Variação da VS em função de IVC para distintos níveis de p*. 
 
O efeito do teor em cimento está latente nos resultados patenteados pela Figura 8.28. Tendo 
em consideração que os provetes mais cimentados ou compactados se encontram em valores 
η/(Vc/Vt)1,00 mais modestos, e que nessa região as curvas IVC vs. VS sofrem gradientes mais 
acentuados, o efeito combinado entre ambos vai perdendo influência com o aumento da 
pressão total de confinamento. As curvas, aproximadamente mais horizontais, da Figura 8.28 
encontram-se em p* mais elevados. Este fenómeno evidencia que a variabilidade VS em função 
de c ou η é cada vez mais reduzida à medida que é aumentada a pressão média total. Tal deve-
se naturalmente ao controlo do comportamento mecânico pelo fator granular em níveis de 
tensão que induzem a destruturação do solo-cimento. A perda de características de estado 
pode bem ser descrita pela velocidade das ondas secundárias. 
Por outro lado, verifica-se um decaimento no coeficiente de determinação das regressões 
potenciais em função do aumento de p*. Esta observação justifica-se pela maximização de R2 
ter sido realizada para p*=0kPa. No entanto, o efeito de progressiva alteração prova, uma vez 
mais, a incapacidade do expoente x de apenas variar com o tipo de solo, de acordo com a 
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8.4.3.4 VS em função do índice F 
Toda a análise explanada pelo ponto anterior é novamente aplicada no pressente com recurso 
ao índice F apresentado no Ponto 4.5. À semelhança do índice IVC, F também varia consoante a 
pressão de confinamento, devido à sua dependência direta da massa volúmica também 
ocupável pelo cimento. A Figura 8.29 apresenta a dependência de VS de F. Para uma melhor 
interpretação dos resultados, foram selecionados apenas três níveis de p* (1kPa, 1000kPa e 
5000kPa). Tal como realizado no Capítulo 7, a micro porosidade foi assumida como constante, 
sendo que a variação de e é exclusivamente provocada pela diminuição dos macro poros do 
solo-cimento. 
 
Figura 8.29 – Variação da VS em função de F para distintos níveis de p*. 
 
A comparação direta ente a Figura 8.28 e Figura 8.29 revela conclusões interessantes como 
sejam: 
 A utilização do índice IVC permite obter um coeficiente de determinação mais ajustado 
para pressões totais mais pequenas; Porém, a qualidade de ajuste dos pontos obtidos 
pela regressão potencial vai diminuindo à medida que p* aumenta; 
 A utilização do índice F não resulta em R2 tão competentes nas pressões totais mais 
baixas como os do índice IVC, mas mantém-nos na mesma ordem de grandeza com o 
aumento de p*. 
y = 22.508x - 356.02
R² = 0.488
y = 54.677x - 3846
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A constatação de uma queda abruta no R2, com o crescimento de p* no índice IVC, sugere a 
necessidade de ajuste do expoente x para os diferentes níveis de pressão média total. O R2 da 
distribuição IVC vs. VS para 5000kPa possui o valor de 0,25. Comparativamente com a 
consecução de um valor de R2=0,49 obtido em F vs. VS, este demonstra-se mais vantajoso (a 
adicionar às vantagens mencionadas no Ponto 4.5) como fórmula geral de tratamento. Salienta-
se ainda que um índice composicional (IVC ou F) não pode representar o efeito mecânico do 
cimento em zonas posteriores à cedência do material, pois a deformação plástica destrói os 
enlaces cimentícios. Este fator pode estar na origem do decréscimo de qualidade das 




O capítulo é dedicado à análise dinâmica e elástica da areia siltosa do Porto cimentada e 
baseia os seus resultados em provetes utilizados noutros ensaios, abordados em diferentes 
capítulos. Para uma clara perceção da sensibilidade deste geomaterial às solicitações 
dinâmicas-elásticas, selecionou-se o seguinte conjunto de variáveis controladas: 
 Quantidade de cimento; 
 Densidade; 
 Teor em água; 
 Tempo de cura; 
 Pressão total de confinamento. 
O estudo do comportamento dinâmico em função das variáveis listadas incidiu em dois 
conjuntos de provetes separados pelo ensaio a que estavam destinados. O primeiro grupo (vide 
Ponto 8.3) teve como foco principal o estudo das propriedades dinâmicas, como o módulo de 
elasticidade e distorção dinâmicos, frequências de ressonância, coeficientes de amortecimento, 
e sua respetiva evolução com o tempo de cura do cimento. Recorreu-se a dois pares de 
transdutores ultrassónicos distintos, vertical e horizontalmente polarizados, que permitiram a 
propagação de ondas longitudinais e transversais, respetivamente. Do estudo efetuado, 
destacam-se as seguintes principais conclusões: 
 A rigidez dinâmica longitudinal e transversal aumentou diretamente com a quantidade de 
cimento e densidade conferida aos provetes; Os incrementos de rigidez, que são 
detetados pelo aumento substancial das velocidades de propagação das ondas 
sísmicas, crescem com o confinamento; O ganho de propriedades é também verificado 




com o tempo de cura com uma dispersão de pontos com taxa variável no sentido 
decrescente [∂G0/∂t = f(1/t)]; 
 As mesmas tendências foram verificadas para o coeficiente de Poisson dinâmico (υ0). 
Apesar do intervalo físico limitado, υ0 demonstrou sensibilidade ao processo de 
hidratação do solo-cimento; 
 A evolução do processo de cura promove uma aparente propagação de ondas 
longitudinais em meio não confinado, sendo que apenas aos 28 dias de cura as 
frequências de ressonância, calculadas analiticamente, são corretamente representadas 
pela função de transferência computada com a metodologia proposta no Ponto 4.2; 
 A análise do coeficiente de amortecimento (ξk) em função do tempo de cura provou uma 
ligeira tendência para a sua redução, apesar de ξk permanecer uma grandeza com 
variação bastante diferida no tempo. 
O segundo grupo de provetes (vide Ponto 8.4) teve como foco principal, o estudo da velocidade 
de propagação das ondas S (VS) e módulo de distorção dinâmico (G0) em provetes de solo-
cimento, carregados isotropicamente, numa célula triaxial de altas pressões. A análise foi 
conseguida através da utilização de bender elements especificamente dimensionados para a 
aplicação de altas pressões de confinamento. Este programa de ensaios pode agrupar um 
conjunto de principais conclusões, tais como: 
 Equitativamente às considerações proferidas para os resultados provenientes dos 
provetes ensaiados com transdutores ultrassónicos, também o módulo de distorção 
dinâmico (G0) e velocidade de propagação das ondas S (VS) aumentam em função da 
quantidade de cimento e densidade do meio; 
 Os resultados conseguidos demonstram uma sensibilidade pequena de VS com o teor 
em água; Embora escondido pela escassez de provetes por mistura (4 provetes), G0 
demostra uma variabilidade maior que VS em função da quantidade de água no meio de 
propagação; 
 A dependência de G0 com w torna-se aparentemente mais evidente na presença de 
pressões de confinamento isotrópicas maiores que 0kPa; Para essas situações 
verificou-se, uma variação de G0 com ρ aproximadamente linear com declive positivo; 
Esta constatação permitiu reforçar a ideia da fraca dependência de VS com w; 
 Numa tentativa de normalização dos efeitos teor em cimento e índice de vazios, para 
explicar as diferentes velocidades de propalação das ondas S, procedeu-se a uma 
comparação entre duas propostas; O índice IVC de Consoli et al. (2007) reforçou a sua 
posição de portador do melhor coeficiente de determinação para uma regressão 
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potencial; No entanto, o mesmo índice demonstrou a sua incapacidade em responder 
corretamente ao desenvolvimento da pressão isotrópica de confinamento sem uma 
constante recalibração (ajuste do expoente x para maximização de R2), o que é a natural 
consequência da evolução estrutural induzida por essas tensões crescentes; Por outro 
lado, o índice F proposto na presente investigação, sendo uma fundamental, não 
necessita dos mesmos ajustes que IVC, provando ser mais eficaz na explicação das 
curvas F vs. VS. 
As diferenças entre os estudos efetuados justificam-se pela necessidade de analisar variáveis 
independentes de forma isolada. Na investigação sobre as variações da rigidez dinâmica em 
função do tempo de cura do cimento, apenas foi variada a quantidade do cimento. Já no estudo 
respeitante à resposta dinâmica com a pressão de confinamento, as variações incidiram 
essencialmente na quantidade de cimento, índice de vazios do provete e teor em água. Para 
este último conjunto, o tempo de cura foi mantido em 28 dias e foi realizada uma análise de 
uma variável aparentemente pouco dependente com o grau de saturação, como é o caso de VS. 
No entanto, ambos os estudos se completam no entendimento do comportamento dinâmico e 
elástico de misturas de solo-cimento. 
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CAPÍTULO 9.  ENSAIOS CÍCLICOS 
 
Os solos artificialmente cimentados são frequentemente utilizados em bases ou sub-bases de 
estradas ou caminhos-de-ferro. No entanto, a durabilidade deste tipo de estruturas é muitas 
vezes questionada quando sujeitas a um elevado número de carregamentos, i.e., cargas 
cíclicas. Por outro lado, as estradas ou caminhos-de-ferro são conhecidas por serem estruturas 
que envolvem grandes desenvolvimentos em planta, utilizadas à escala global. Com efeito, não 
é surpreendente que as infraestruturas que suportam as estradas e caminhos-de-ferro estejam 
sujeitas a todo tipo de ações climatéricas (desde frio, calor e gradientes térmicos), hidráulicas 
(desde dessecação por climas áridos ou gradientes hidráulicos fortes) e mecânicas (desde 
ações lentas de pesados de mercadorias ou ações dinâmicas provocadas por sísmicos e 
locomoções de alta velocidade). 
Com o intuito de avaliar o fenómeno de fadiga, o capítulo apresenta os resultados de ensaios 
triaxiais cíclicos de longa duração (grande número de ciclos de carga e descarga) numa série 
de misturas conseguidas através da cimentação da areia siltosa do Porto em condições não 
drenadas, não saturadas e com teor em água constante. 
 
9.1 Considerações iniciais 
As bases e sub-bases são componentes importantes do suporte dos pavimentos de estradas e 
caminhos-de-ferro. A degradação destas camadas de suporte está na origem de uma grande 
parte dos custos associados à manutenção destas estruturas. Segundo Lekarp et al. (2000a, 
2000b), a principal causa de deterioração é a acumulação de deformações plásticas que a 
deformação cíclica induz, resultando na propagação de fissuras ou colapso dos pavimentos. O 
aumento da resistência e rigidez conferido pela utilização de bases e sub-bases cimentadas é 
muito importante; consequentemente, solos pouco competentes devem ser convertidos em 
geomateriais que respeitem as propriedades mecânicas requeridas para este tipo de obras 
(Mitchell, 2008). Esta consideração ganha particular relevância aquando da presença de cargas 
de tráfego gravosas, com um elevado número de passagens, que exigem uma camada de 
apoio com propriedades mecânicas competentes. A aplicação de solo-cimento pode ainda 
acarretar vantagens ambientais e económicas, evitando a exploração de pedreiras nas 
imediações da estrutura, reduzindo drasticamente os custos de transporte dos produtos 
processados pelas pedreiras. Pelas razões mencionadas, os solos artificialmente cimentados 




são muitas vezes utilizados em camadas de apoio às infraestruturas de transporte. No entanto, 
a durabilidade destas camadas não deixa de ser questionada na presença de carregamento 
cíclico, como a passagem frequente de comboios ou automóveis. 
O comportamento cíclico de solos não cimentados [Li & Selig (1996), Gomes Correia & Gillett 
(1996), Puppala et al. (2009)], materiais granulares [Lekarp et al. (2000a), Lekarp et al. (2000b), 
Werkmeister (2003)] e rochas brandas [Yoshinaka & Osada (1995), Peckley & Uchimura (2009)] 
é estudado por diversos autores. No entanto, o estudo do comportamento cíclico dos solos 
residuais artificialmente cimentados, sujeitos a um elevado número de ciclos, encontra-se ainda 
em estado embrionário. Destacam-se, porém, os trabalhos de Carneiro (2008), Cosentino 
(2010), Rios (2011) e Viana da Fonseca et al. (2012b). 
Segundo Yu et al. (2007), o processo de degradação devido às cargas cíclicas está bem 
enquadrado pelo conceito de Shakedown (vide Ponto 2.6). Werkmeister et al. (2005), aplicando 
esse conceito, encontram de forma clara os três tipos de desenvolvimento de deformações de 
acordo com a norma CEN (2004) (vide Figura 6.1). 
 
Figura 9.1 – Os três tipos de evolução da acumulação de deformação permanente com o número de ciclos 
(adaptado de Werkmeister et al., 2005). 
 
O estudo incide também na aplicabilidade do conceito do Shakedown, proposto por 
Werkmeister (2003) e CEN (2004), às misturas de solo-cimento analisadas ao longo da 
investigação. Adicionalmente é verificada a capacidade de resposta do mesmo conceito aos 
mesmos provetes em condições não saturadas. 
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Diversos autores estudam também o efeito da estruturação de um solo em condições não 
saturadas no carregamento cíclico. Entre os mesmos destacam-se os trabalhos de Brignoli et 
al. (1996), Sharma & Fahey (2003a, 2003b), Yang et al. (2008), que estudam a degradação do 
solo, sob carregamento cíclico, devido à perda de estruturação e alterações na envolvente 
elástica, onde são contabilizados também os efeitos sucção e cimentação. Após uma completa 
desestruturação do cimento, é geralmente aceite que o solo inicial tenda para o mesmo 
comportamento do solo não estruturado (Gens & Nova, 1993 e Chai et al., 2005). Na tentativa 
de quantificação da degradação do intercepto coesivo natural, Baudet & Stallebrass (2004) 
definem um coeficiente de sensibilidade para representar a estrutura e sua degradação ao 
longo dos ciclos de carregamento. Vaunat & Gens (2003) propõem uma formulação compatível 
com o modelo Cam-Clay. 
Podem ser encontradas na literatura algumas ferramentas eficientes na previsão do 
comportamento mecânico resultante de um carregamento cíclico. A teoria da extensão da 
superfície ligada, que traduz a dispersão dos interceptos coesivos, tem sido aplicada em 
diversos tipos de solos e condições distintas (Chai et al., 2005), mas os primeiros estudos 
sistematizados, com consequências constitutivas, que traduzem o comportamento cíclico dos 
solos cimentados em condições não saturadas são os trabalhos de Yang et al. (2008). A Figura 
9.2 expõe os resultados experimentais e da respetiva modelação de Yang et al. (2008), 
conseguidos através da análise de uma areia siltosa utilizada como material de aterro numa via-
férrea de alta velocidade na ligação Paris-Lille. 
  







Figura 9.2 – Ensaios triaxiais cíclicos para amostras de solo com diferentes teores em água: a) w=23%; b) w=18%; 
w=29% (adaptado de Yang et al., 2008). 
 
Dado o carácter experimental da presente dissertação, apenas se destacam os resultados 
experimentais ilustrados na Figura 9.2 (linha preta). Espera-se, neste capítulo, o encontro de 
tendências semelhantes às divulgadas em Yang et al. (2008), ou seja, Uma clara diminuição da 
deformação permanente acumulada com o aumento do teor em cimento e com a diminuição do 
teor em água. A utilização de um intercepto coesivo artificial forte (como é o caso do cimento 
Portland) permite a execução de um maior número de ciclos sem os princípios de rotura ou 
liquefação ilustrados nas trajetórias de deformação axial patenteadas pela Figura 9.2. 
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9.2 Descrição do equipamento utilizado 
O equipamento utilizado para os ensaios cíclicos está ilustrado na Figura 9.3. Inclui uma célula 
triaxial convencional em acrílico, equipada com um célula de carga interna de boa sensibilidade, 
dimensionada para atingir cargas axiais até 5kN e pequenas pressões de confinamento. A 
deformação dos provetes foi monitorizada através de 3 LVDTs axiais internos, 1 LVDT externo 
e 1 medidor de volume. Para os ensaios cíclicos não foi utilizado qualquer equipamento de 
mensuração da deformação radial. As pressões externa (CP) e interna (BP) foram controladas 
por reguladores de pressão/volume de alta performance, especialmente concebidos para o 
efeito e monitorizadas por 2 transdutores de pressão colocados a jusante dos reguladores. A 
pressão no topo do provete (PN) foi apenas monitorizada com recurso a 1 transdutor de 
pressão semelhante aos descritos. 
 
Figura 9.3 – Câmara triaxial e respetivos componentes utilizada nos ensaios triaxiais cíclicos (Viana da Fonseca et 
al., 2012b). 
 
O sistema de atuação é composto por uma unidade hidráulica, um servo atuador e uma bomba 
hidráulica controlada pelo software DynaTester®, desenvolvido pela Faculdade de Engenharia 
da Universidade do Porto. O conjunto apresentado conta ainda com a interação de um controlo 
de aquisição de dados especialmente projetado para ensaios cíclicos de longa duração. 
Este equipamento encontra-se exaustivamente descrito não só no respetivo manual existente 
no LabGeo, como também por Rios (2011). 
 




9.3 Programa experimental 
9.3.1 Definição 
A aplicação do conceito do Shakedown exige o estudo do comportamento das deformações 
permanentes e resilientes e suas respetivas variações ao longo do processo de carregamento. 
Com efeito, o programa experimental foi definido com o objetivo de avaliar ambos os citados 
comportamentos em função do teor em cimento (c) e teor em água (w) em condições não 
drenadas. Em ensaios não drenados, a queda da pressão neutra é um sinal de degradação 
plástica, dada a evolução da matriz cimentada para uma estrutura granular compacta, 
resultando num aumento das tensões efetivas durante o ensaio. Com efeito, surge a 
necessidade de normalizar o módulo resiliente em função da tensão efetiva na presença deste 
tipo de fenómeno (Viana da Fonseca et al., 2012b). 
Na objetivação do estudo do comportamento cíclico em função de c e w, foram selecionados 9 
provetes com três percentagens de cimento distintas, todos com o mesmo índice de vazios, e 
três níveis de sucção, (S0, S1 e S2), apresentados mais adiante no Quadro 9.3. À semelhança 
do programa experimental apresentado no Capítulo 7, os provetes com a terminologia S0 (vide 
Quadro 6.1) foram ensaiados em condições saturadas, enquanto os provetes com os índices S1 
e S2, incorporados na sua designação, foram ensaiados após dessecação, sendo que a 
dessecação em S2 é maior que a dessecação em S1. O Quadro 9.1 apresenta a globalidade 
dos provetes utilizados na caracterização cíclica das misturas de solo-cimento. A sigla TC 
refere-se a triaxial cíclico. 
Quadro 9.1 – Principais características dos provetes utilizadas na caracterização cíclica após desmoldagem. 
Designação dos 
provetes  c (%)  Gs  w (%) 
ρ 
(kg/m3)  e 
TC_2%_S0  2,00  2,727  12,01  1736  0.760 
TC_2%_S1  2,00  2,727  11,88  1770  0.724 
TC_2%_S2  2,00  2,727  12,25  1778  0.722 
TC_7%_S0  7,00  2,745  12,12  1759  0.750 
TC_7%_S1  7,00  2,745  11,95  1751  0.755 
TC_7%_S2  7,00  2,745  11,60  1778  0.723 
TC_0%_S0  0  2,72  12,58  1719  0.781 
TC_0%_S1  0  2,72  12,25  1743  0.752 
TC_0%_S2  0  2,72  12,16  1744  0.749 
Média aritmética  12,09  1753  0,746 
Desvio padrão  0,28  20  0,020 
Coeficiente de variação CV  2,3%  1,1%  2,7% 
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Através dos coeficientes de variação apresentados no Quadro 9.1, conclui-se que os provetes 
possuem todos mais ou menos as mesmas características físicas, à exceção da quantidade de 
cimento. Como o tempo de cura não foi uma variável selecionada para a realização de um 
estudo paramétrico, todos os provetes foram ensaiados com 28 dias de idade, à exceção dos 
de solo sem cimento. O processo de hidratação foi conseguido através da manutenção dos 
provetes em câmara húmida durante o período requerido. Relativamente aos provetes não 
saturados, a dessecação foi apenas imposta ao 28º dia. 
 
9.3.2 Correções relativas aos dados brutos 
O programa experimental concebido para os ensaios triaxiais cíclicos não contemplou a 
monitorização das deformações radiais internas. Com efeito, a estimativa da área atualizada 
não pôde ser realizada com base na supracitada deformação. A medição externa da variação 
volumétrica, combinada com a deformação axial, permite aplicar as mesmas correções 
sugeridas no Ponto 6.4.3.2, mas com as seguintes condicionantes: 
 Não é recomendável que a atualização da área seja realizada através de medições 
externas; 
 Durante a fase de percolação e saturação dos ensaios saturados, o medidor de volume 
permaneceu em bypass e, por isso, impossibilitado de detetar qualquer variação na 
deformação volumétrica dos provetes; 
 Em condições não drenadas, durante o corte, não existem fluxos de água, sendo que as 
deformações volumétricas se refletem em variações de BP. 
Tendo em consideração estas condicionantes, optou-se pela expressão clássica para a 
correção da área dos provetes: 
 ܣ௖ ൌ ܣ௜ 11 െ ߝ௔ (9.1).
A deformação axial considerada na Eq. (9.1) correspondeu à média das deformações 
adquiridas pelo conjunto dos três LVDTs internos axiais. 
 
9.3.3 Procedimentos de ensaio 
O solo (Viana da Fonseca et al., 1997, 2006) e o cimento (CEM I 52,5 R) utilizados encontram-
se descritos no Ponto 3.1, juntamente com o processo de compactação dos provetes. 
Informação detalhada acerca do procedimento de compactação das misturas de solo-cimento e 




caracterização do solo utilizado na presente investigação pode ser encontrada também em 
Consoli et al. (2011). 
Os provetes de solo-cimento ensaiados em condições saturadas (TC_2%_S0 e TC_7%_S0) 
foram mergulhados em água durante 48 horas, após um período de cura de 26 dias em câmara 
húmida a 23º±2ºC e humidade relativa de 96%. Por sua vez, os provetes de solo-cimento 
testados em condições não saturadas [TC_2%_(S1 ou S2) e TC_7%_(S1 ou S2)] sofreram um 
processo de dessecação ao 27º dia de cura, sendo que os provetes com a terminação S1 foram 
secos para w≈10% e S2 para w≈8%. A imposição da sucção através da diminuição de w foi 
conseguida recorrendo à técnica de equilíbrio de vapor (Kazuo et al., 1990). Um procedimento 
análogo foi realizado nos provetes TC_0%_S1 e TC_0%_S2, descartando o tempo de cura 
necessário para as misturas cimentadas. Por último, o provete TC_0%_S0 foi colocado na 
câmara triaxial cíclica duas horas após a sua remoção do molde. 
Após a instalação na célula, os provetes saturados foram submetidos a uma fase de 
percolação, até que o volume de água destilada percolada superasse em dobro a estimativa do 
volume de vazios inicial (as compacted). Para o mesmo conjunto seguiu-se uma fase de 
saturação onde foram aumentadas ambas as pressões CP e BP com uma taxa de 20kPa/h 
mantendo uma pressão efetiva média constante (p’) de 10kPa. O final da fase descrita foi 
assinalado por BP=500kPa. A completa saturação foi assegurada mantendo BP=500kPa e 
p’=10kPa durante 24h, respeitando as recomendações propostas por diversos autores [e.g. 
Yoshimi et al. (1989), Valle-Molina (2006), Vieira Faria et al. (2006), Viana da Fonseca et al. 
(2009), Ferreira et al. (2011)], nomeadamente recorrendo-se das leituras das ondas de 
compressão, uma vez que o valor de VP é particularmente sensível à completa saturação. 
Finalmente, os provetes foram isotropicamente carregados (σ1=σ3=σ’c) até p’=30kPa através do 
aumento de CP, mantendo BP=500kPa. Esta consolidação foi comum ao conjunto de provetes 
apresentado no Quadro 9.1. No caso dos provetes não saturados, BP foi mantida em 0kPa e 
CP em 30kPa, resultando numa pressão total média (p*) em 30kPa. 
Após a consolidação, o carregamento cíclico foi efetuado de acordo com a Figura 9.4, utilizando 
um agrupamento de sinusoides com 1Hz de frequência, com uma amplitude determinada 
através da diferença entre a tensão de desvio máxima e mínima (qmax e qmin, respetivamente). 
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Figura 9.4 – Representação esquemática do carregamento cíclico (Viana da Fonseca et al., 2012b). 
 
Para os ensaios cíclicos do programa experimental, a deformação permanente acumulada (εp) e 
o módulo resiliente (Er) foram definidos pela norma europeia (CEN, 2004). A deformação 
permanente acumulada de um determinado ciclo foi definida como a deformação axial no final 
desse ciclo. O módulo resiliente foi medido na trajetória de descarga no laço histerético, comum 
a este tipo de carregamentos (vide Figura 9.5). De acordo com CEN (2004), após os primeiros 
20 ciclos de carregamento, deve ser tomada como valor de referência para Er a média dos 
módulos resilientes dos 10 ciclos anteriores. Esta prática tem como objetivo melhorar a 
representatividade dos Er obtidos. Por exemplo, o módulo resiliente do ciclo 1000 corresponde à 
média dos módulos resilientes obtidos entre os ciclos 990 e 1000. 
 
Figura 9.5 – Definição da deformação permanente (εp) e módulo resiliente (Er) para um dado ciclo de carregamento 
(Viana da Fonseca et al. 2012b). 
 
De forma a melhorar o rendimento da aquisição e rapidez do tratamento de resultados, optou-se 
por adquirir apenas alguns ciclos, sem prejuízo da clarividência dos resultados e sem colocar 




em causa uma correta avaliação de tendências por falta de dados experimentais. Os ciclos 
selecionadas foram 1 até 20 (em aquisição contínua); 50; 100; 200; 400; 1000; 2500; 5000; 
7500; 10000; 12500; 15000; 20000; 30000; 50000; 70000; 100000; 150000; 200000; 300000; 
400000; 500000; 700000 e 1000000. 
 
9.3.4 Análise e tratamento dos resultados 
9.3.4.1 Ensaios saturados 
A execução do programa experimental foi iniciada com os três provetes ensaiados em 
condições saturadas (um não cimentado e dois com distintas percentagens de cimento) sujeitos 
a cargas representativas do estado de tensão existente em bases e sub-bases de 
infraestruturas de plataformas de transportes. Neste sentido, foi adotada uma amplitude máxima 
de 40kPa para a tensão de desvio com σ’c=30kPa, tal como indicado no Quadro 9.2. De acordo 
com os resultados experimentais relatados em TIFSA (2007), os esforços verticais entre a 
plataforma e a camada de base (σ1) situam-se em valores compreendidos entre 40kPa e 70kPa 
para cargas de eixo compreendidas entre 17,2 e 22,0 toneladas, respetivamente. Por outro 
lado, σ’c pode variar de acordo com a profundidade da sub-base. Porém, TIFSA (2007) sugere 
valores entre 10kPa e 30kPa como representativos das condições verificadas em campo. Os 
provetes cimentados foram ensaiados em condições não drenadas, enquanto o provete não 
cimentado foi testado em condições drenadas. Esta alteração ao programa inicialmente 
estabelecido justificou-se pela liquefação do provete TC_0%_S0 quando ensaiado em 
condições não drenadas após um número de ciclos ligeiramente inferior a 100, resultado de um 
aumento rápido da pressão neutra. 

















TC_0%_S0  0  12  500000  5  45  30  21,7 35  drenada 
TC_2%_S0  2,00  12  500000  5  45  30  21,7 35  não drenada 
TC_7%_S0  7,00  12  500000  5  45  30  21,7 35  não drenada 
 
A Figura 9.6 apresenta a evolução da deformação permanente acumulada em função do 
número de ciclos de cada um dos provetes apresentados no Quadro 9.2. 
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Figura 9.6 – Evolução da deformação permanente acumulada com o número de ciclos (adaptado de Viana da 
Fonseca et al. 2012b). 
 
O provete não cimentado (TC_0%_S0) demonstrou um aumento contínuo da deformação 
permanente sem sinais de estabilização. Utilizando as gamas de classificação patentes na 
Figura 9.1, a zona B, que corresponde à rotura para um elevado número de ciclos, aparenta ser 
a que melhor se adequa aos resultados verificados. Embora este solo não possa ser assumido 
como um puro material granular (devido ao elevado número de finos), outros autores (e.g. Li & 
Selig, 1996) encontram evidências de uma não estabilização das deformações, resultante da 
aplicação de um determinado nível de tensão crítico ciclicamente atuante, para solos residuais. 
Concomitantemente, o conceito do Shakedown não pode aparentemente ser aplicado para este 
material, apesar dos substancialmente baixos níveis de tensão utilizados. 
Relativamente ao provete cimentado com uma percentagem de ligante de 2% (TC_2%_S0), 
foram verificados aumentos da deformação permanente acumulada que tendem a acentuar-se 
a partir dos 20000 ciclos, possivelmente correspondentes ao início da destruturação do material 
como resultado da quebra das ligações cimentícias. Verifica-se também que a taxa de aumento 
da deformação permanente acumulada nos primeiros 20000 ciclos é superior no provete 
TC_0%_S0, apesar da sua condição de drenagem distinta. Esta constatação indica um claro 
efeito benéfico da cimentação na prevenção do desenvolvimento de deformações plásticas. No 
entanto, a partir do momento em que as primeiras ligações são quebradas sucede-se um 
aumento brusco na taxa de desenvolvimento de εp. Por esta razão, após meio milhão de ciclos 




de carga, a deformação plástica acumulada é praticamente a mesma nos ensaios TC_0%_S0 e 
TC_2%_S0. 
O provete cimentado com 7% de ligante (TC_7%_S0) não demonstrou quaisquer deformações 
plásticas. Esta verificação pode ser explicada pela rigidez do provete comparada com os 
pequenos níveis de tensão aplicados, resultando no desenvolvimento de deformações muito 
pequenas, cujos LVDTs axiais internos não são capazes de detetar. Por esta razão, o 
tratamento de resultados dos provetes não saturados foi auxiliado pela instrumentação externa, 
embora se reconheça a pouca representatividade destas leituras. 
Na Figura 9.7 está ilustrado o desenvolvimento do módulo resiliente (Er) apurado em cada um 
dos ensaios do Quadro 9.2. Salienta-se que Er do provete TC_0%_S0 não pode ser comparado 
com os demais devido à sua condição de drenagem. No entanto, como não foi possível 
desenhar uma lei de evolução de Er com o número de ciclos para a condição saturada, não 
cimentada e não drenada, inclui-se o provete supracitado em condições drenadas. 
 
Figura 9.7 – Evolução do módulo resiliente com o número de ciclos (adaptado de Viana da Fonseca et al. 2012b). 
 
A maior dispersão de pontos observada no provete TC_7%_S0 está diretamente relacionada 
com as muito pequenas deformações verificadas durante o ensaio. Pequenos ajustes na 
deformação detetável provocam grandes variações no módulo de TC_7%_S0. Não obstante, é 
possível identificar e quantificar um módulo resiliente bastante superior ao dos restantes 
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provetes com menores quantidades de cimento, indicando que o cimento possui um efeito 
significativo no aumento de rigidez resiliente. 
Relativamente à evolução com o número de ciclos, um pequeno aumento de Er é observado 
nos provetes cimentados após 20000 ciclos, apesar da aparente degradação do cimento, 
indicada pelo desenvolvimento de deformação permanentes acumuladas. A combinação entre a 
Figura 9.6 e Figura 9.7 prova que o desenvolvimento de plastificação não afeta negativamente a 
rigidez dos provetes de solo-cimento, contrariamente ao que se poderia especular num estado 
de consideração inicial. 
 
9.3.4.2 Ensaios não saturados 
Anteriormente à execução dos ensaios triaxiais cíclicos, recorreu-se à técnica MIP (Romero & 
Simms, 2008) com o intuito de calcular as curvas características solo-água (SWCC) de um 
conjunto de misturas previamente selecionado, capazes de auxiliar a interpretação dos 
resultados na aplicação do BBM realizada no Capítulo 7. Os resultados provenientes da 
utilização da técnica MIP (vide Ponto 5.1) podem também ser utilizados na interpretação dos 
ensaios triaxiais cíclicos em condições não drenadas (S1 e S2). A condição de não drenagem 
imposta implica a execução de um ensaio com teor em água constante (vide Ponto 4.4), 
possibilitando um paralelismo próximo entre w e a sucção média por ciclo, em todo o 
desenvolvimento do carregamento cíclico, sendo que a mudança do estado de tensão na 
ciclagem implica evolução de s mesmo com o teor em água constante. 
A interpretação dos ensaios MIP realizados, juntamente com a formulação necessária para 
estimativa da SWCC encontra-se no Ponto 7.3.5.1. Na mesma subsecção da dissertação estão 
descritos os procedimentos de validação dos resultados da técnica citada. 
Através da aplicação das Eqs. (7.3) e (7.4) foram traçadas as SWCC de cada provete 
apresentado no Quadro 7.3. Relembrando que o modelo de capilaridade não recria 
competentemente o modelo de curva de retenção para altas sucções, utilizou-se uma técnica 
alternativa (WP4, vide Ponto 5.2) para estimar a sucção (s) em diferenciais de pressão ar-água 
superiores a 2MPa (Romero et al., 1999). 
O equilíbrio de vapor (Kazuo et al., 1990) imposto aos provetes não saturados, previamente à 
sua instalação na câmara, foi estimado pela contínua pesagem dos mesmos, registando as 
variações de massa e atribuindo-as exclusivamente à dessecação. A chegada ao w de 
referência (10% ou 8%, S1 e S2, respetivamente) foi aproximada tendo como ponto de partida o 
teor em água inicial medido durante compactação. O isolamento dos provetes perante outras 




humidades relativas, resultado da correta vedação dos circuitos da célula triaxial, permite a 
manutenção de um w constante ao longo de 1000000 de ciclos. A monitorização do índice de 
vazios (e) faculta o estabelecimento interpolado entre w e s. 
No final de cada ensaio, o teor em água foi novamente medido para cada um dos provetes, 
através da sua colocação em estufa. Por ser uma medição direta, este último valor foi o 
considerado como w de referência para todo o carregamento cíclico. Saliente-se que, apesar de 
apenas ter sido considerado o w medido no final do ensaio, o valor medido e o valor estimado 
durante a aplicação de equilíbrio de vapor permaneceram muito próximos (±0,3%) para todos 
os casos. 
A Figura 9.8 apresenta os resultados das SWCC, conseguidos através da técnica MIP e WP4, 
para as três misturas ensaiadas (c=0%, c=2%, c=7%). Os pontos, expostos na figura, 
representam as coordenadas num plano w vs. s dos conjuntos de provetes analisados em 
condições não saturadas. 
  








Figura 9.8 – SWCC das misturas de solo-cimento calculadas a partir da técnica MIP e WP4 com os teores em água e 
respetiva sucção dos provetes ciclicamente ensaiados: a) c=0%; b) c=2%; c) c=7%. 
 




Considerando que a variação do índice de vazios apenas influencia a posição do ponto de 
entrada de ar (w>AEV ⇔ estado saturado), conclui-se que a sucção máxima admissível para os 
provetes com o índice de vazios definido no Quadro 9.1 está compreendida pelas curvas de e 
máximos (e1) da Figura 9.8, i.e., o índice de vazios dos provetes do Quadro 9.1 é sempre maior 
do que o máximo índice de vazios da Figura 9.8 (vide Quadro 7.3). Com efeito, o AEV dos 
provetes do Quadro 9.1 está à direita do AEV de qualquer um dos provetes da Figura 9.8. 
Como os provetes não saturados, sujeitos ao carregamento cíclico, possuem w maiores que o 
AEV de qualquer provete representado na Figura 9.8 e, simultaneamente, possuem w finais 
menores que os provetes e1 (vide Figura 9.8), justifica-se a colocação dos pontos s vs. w sobre 
a linha da trajetória hidráulica de maior índice de vazios. O Quadro 9.3 expressa a informação 
implícita na Figura 9.8. 
Quadro 9.3 – Principais características de ensaio dos provetes no início do ensaio triaxial cíclico. 
Designação dos 
Provetes  c (%)  Gs  ρ (kg/m
3)  w de ensaio (%)  s (kPa) 
TC_0%_S0  0  2,720  1926  26,82  0 
TC_0%_S1  0  2,720  1752  12,87  67 
TC_0%_S2  0  2,720  1697  9,14  207 
TC_2%_S0  2,00  2,727  1947  25,66  0 
TC_2%_S1  2,00  2,727  1774  12,08  150 
TC_2%_S2  2,00  2,727  1743  10,07  341 
TC_7%_S0  7,00  2,745  1977  25,98  0 
TC_7%_S1  7,00  2,745  1726  10,28  1013 
TC_7%_S2  7,00  2,745  1731  8,53  2799 
 
Devido à escassez de resposta em termos de deformação, verificada no provete TC_7%_S0 
(vide Figura 9.6), optou-se por realizar o tratamento de resultados dos ensaios em condições 
não saturadas, através das medições de deformação externas. Uma vez que são esperadas 
deformações ainda menores para os provetes c=7% não saturados, a utilização da deformação 
externa justifica-se como uma forma de estabelecer diferenças de comportamento entre estes 
provetes. A Figura 9.9 apresenta os resultados em termos de deformação axial permanente 
acumulada dos provetes, divididos por misturas. 








Figura 9.9 – Aumento da deformação permanente acumulada com o número de ciclos: a) c=0%; b) c=2%; c) c=7%. 
 
y = 0.0264ln(x) + 0.0069
R² = 0.9876


























































































A análise da Figura 9.9 indica uma diminuição da deformação permanente acumulada em 
função do aumento da quantidade de cimento. Por outro lado, o efeito da dessecação é 
evidente na Figura 9.9a, perdendo preponderância a partir da adição de uma pequena 
quantidade de cimento. Um comportamento semelhante foi verificado no Capítulo 7 aquando do 
estudo da envolvente de cedência através da sobreposição dos efeitos da cimentação e da 
sucção. A Figura 9.9 demonstra uma vez mais que os efeitos mecânicos, conferidos por 
pequenas adições de cimento, são bastante mais influentes que os decréscimos de deformação 
permanente acumulada conferidos pela não saturação. Concomitantemente, pode concluir-se 
que os benefícios conseguidos através da adição de mais 5% de cimento aos provetes c=2% 
são bastante menores que o ganho de propriedades (em termos de diminuição de deformação 
permanente acumulada) conseguido através da adição de 2% de cimento aos provetes c=0%. 
As diferenças percentuais dos declives expostos na Figura 9.9 apontam para uma diminuição 
na deformação permanente acumulada entre os provetes c=0% e c=2% de 88%, enquanto a 
diminuição de εp entre os provetes c=2% e c=7% é de apenas 18%. Apesar das óbvias 
disparidades percentuais, todos os provetes aparentam um comportamento cíclico descritível 
pela região A da Figura 9.1. 
Contrariamente à influência da sucção observada no comportamento cíclico do solo sem 
cimento, onde há um claro efeito benéfico provocado pela redução de w na deformação 
permanente acumulada, não foi detetado qualquer efeito da sucção no solo-cimento. Esta 
constatação está também de acordo com a atribuição de um efeito dominante ao cimento na 
resposta do solo em termos de fadiga. 
Após a análise do comportamento plástico, a Figura 9.10 demostra a evolução do 
comportamento elástico diferido com o número de ciclos através do módulo resiliente. 

































































































A independência comportamental entre a deformação permanente acumulada e o módulo 
resiliente é referida no Ponto 9.3.4.1 e confirmada pela Figura 9.10. Da mesma figura, ressaltam 
três conclusões evidentes: 
 O módulo resiliente parte sensivelmente do mesmo valor inicial (ciclo 1); 
 Er denota uma tendência crescente em função do número de ciclos; 
 Quer o teor em cimento quer a sucção instalada afetam positivamente o módulo 
resiliente. 
Relativamente à Figura 9.10a, as principais conclusões e discussão são apresentadas no Ponto 
9.3.4.1 abordado anteriormente. Salienta-se apenas que, a monitorização de Er com o LVDT 
externo indica três regiões: um aumento inicial brusco, como resultado da aplicação do primeiro 
ciclo de carga; um período longo de estabilização de Er para os 20000 ciclos seguintes; e uma 
progressão já identificada no Ponto 9.3.4.1 a partir do ciclo 20000. 
Nas misturas cimentadas (vide Figura 9.10b e Figura 9.10c) verificam-se tendências 
semelhantes às do solo sem cimento. Não obstante a translação incremental no valor absoluto 
de Er em função do aumento da quantidade de cimento, a influência da sucção no mesmo 
parâmetro não é alterada com c. Para melhor entender a relação citada, considera-se o valor de 
Er para o ciclo 1000 por se situar num período de carregamento posterior ao aumento de Er 
inicial e anterior aos aumentos verificados a partir do ciclo 20000, i.e., num instante em que a 
evolução de Er com o número de ciclos está relativamente estabilizada (vide Figura 9.11). 
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Um desenvolvimento semelhante, com a respetiva translação em Er, pode ser identificado nos 
provetes cimentados da Figura 9.11. Esta condição de trajetória significa a inexistência de um 
efeito sobreposto entre o cimento e a água na determinação do módulo resiliente. No entanto, a 
mesma conclusão não pode ser retirada quando comparadas as misturas c=0% e c=2%. Nesse 
caso particular deteta-se alguma sobreposição de efeitos (sução e cimentação). Na ausência de 
uma maior abundância de resultados experimentais, e pelo carácter moroso dos ensaios 
cíclicos de longa duração, não é possível avaliar de forma inequívoca as conclusões proferidas. 
Também nos provetes cimentados é observada uma maior flutuação nos valores de Er, 
relacionada com a sensibilidade do transdutor de deslocamento. Aos 20000 ciclos, e à 
semelhança do que acontece com os provetes saturados, as misturas c=2% demonstram uma 
tendência para o aumento de Er, que não é verificado nas misturas de c=7%. A mobilização de 
maior energia para desestruturar os provetes mais cimentados pode estar na origem de uma 
translação, em termos de número de ciclos, do início da subida de Er. 
 
9.4 Relação entre o comportamento cíclico e estático 
Os ensaios cíclicos de longa duração em solo-cimento são de difícil encontro por diversas 
razões. Carneiro (2008), Cosentino (2009), Rios (2011) Viana da Fonseca et al. (2012b) são 
alguns do raros exemplos existentes na literatura deste tipo de ensaios. Entre as possíveis 
razões para a sua singularidade destaca-se o tempo necessário à sua execução. Um ensaio 
triaxial cíclico realizado em condições saturadas, com as quatro fases comuns a este tipo de 
ensaio, com um milhão de ciclos de carga espaçados de um segundo, facilmente chega a 
atingir 20 dias. Apesar da suposição de pequenos incrementos de resistência mecânica 
posteriores ao 28º dia de cura, a permanência dos provetes na célula triaxial, em carregamento 
cíclico, por um período da mesma ordem de grandeza, pode indicar alterações de propriedades 
não negligenciáveis no comportamento cíclico. Esta condicionante pode estar na origem no 
aumento do módulo resiliente verificado em quase todos os ensaios a partir dos 20000 ciclos. 
As condicionantes de duração destes ensaios não se esgotam com uma possível alteração de 
propriedades resultantes da contínua hidratação do cimento. Ensaios triaxiais com este número 
de ciclos envolvem custos energéticos e de água, responsável pela refrigeração da unidade 
hidráulica em funcionamento durante os 20 dias ou mais. Por outro lado, a unidade hidráulica 
em funcionamento contínuo envolve um ruído de grande amplitude que necessita de 
isolamento, sob pena de influenciar medições de alta precisão realizáveis em equipamentos 
vizinhos. 




Como última condicionante deste tipo de ensaios, destaca-se o elevado consumo de espaço 
computacional. Para obter uma boa definição de um determinado ciclo de carga são 
necessárias bastantes aquisições por cada ciclo. Na presente investigação, baseada na 
experiência de Rios (2011), adotou-se a aquisição de 20 pontos por ciclo. Nestes ensaios 
específicos, um milhão de ciclos envolveu 20 milhões de pontos adquiridos e cada um desses 
pontos envolveu a aquisição da totalidade da instrumentação utilizada. O elevado esforço 
eletrónico proporcionou, só na presente investigação, a perda de 3 ensaios em estado 
avançado como consequência da sobrecarga computacional. Desta forma, o programa 
experimental de 9 ensaios (aparentemente pequeno) envolveu um período de investigação 
superior a 8 meses. Por outro lado, o processamento de informação e respetivo arquivo através 
da rede não é uma opção, sob pena da perda do ensaio por pedidos de atualizações ou 
instalação de componentes de software. 
Por todas as condicionantes acima descritas, os ensaios cíclicos de longa duração podem ser 
muitas vezes considerados proibitivamente dispendiosos. Com efeito, se as propriedades 
mecânicas puderem ser indiretamente determinadas por ensaios alternativos, obvia-se um 
benefício claro para a Engenharia. No Capítulo 7 foi realizado um estudo da envolvente elástica 
de misturas de solo-cimento em função da sucção e um índice F que combina o efeito da 
densidade e cimentação de um dado provete. Entre outras conclusões, no mesmo capítulo 
enfatizou-se o aumento da envolvente de plastificação em função da quantidade de cimento e 
sucção. Por outro lado, neste capítulo conclui-se uma diminuição da propagação de 
deformações permanentes acumuladas e um aumento do módulo resiliente em função de cada 
uma das variáveis. 
As misturas utilizadas no Capítulo 7 são ligeiramente distintas das que estão apresentadas no 
Quadro 9.1, uma vez que os índices de vazios de moldagem não são exatamente iguais entre 
as misturas c=2% e c=7%. Porém a Eq. (7.3) permite aproximar o valor da pressão de pré-
consolidação aparente (p*n) para qualquer provete, dados um F e um s. Realizando as mesmas 
considerações efetuadas no Capítulo 7 em relação às variações da macro e micro porosidade 
em função da quantidade de cimento e densidade da mistura, o Quadro 9.4 apresenta o valor 
de p*n para cada um dos provetes de solo-cimento ciclicamente testados. Ao contrário dos 
provetes de solo-cimento, não é possível realizar a mesma aproximação no caso dos provetes 
sem cimento. Porém, o índice de vazios (e) utilizado na análise cíclica é análogo ao e utilizado 
nos ensaios de compressão isotrópica de altas pressões (vide Quadro 7.2) dos provetes sem 
cimento, sendo que a equação que explica a pressão de pré-consolidação aparente está 
apresentada na Figura 7.24 e é definida pelo que se segue: 
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 ݏ ൌ 8 ൈ 10ିଵ଺ ሺ ݌∗ ሻ ହ,଻଺ (9.2).
Escrevendo em ordem a p* obtém-se: 
 
݌∗ ൌ ቀ ݏ8 ൈ 10ିଵ଺ ቁ
ଵ
ହ,଻଺ (9.3).















TC_0%_S0  0  0,103  0,760  ‐  ‐  ‐  1  418  0,0264  32 
TC_0%_S1  0  0,103  0,724  ‐  ‐  ‐  67  867  0,0229  42 
TC_0%_S2  0  0,103  0,722  ‐  ‐  ‐  207  1055  0,0163  59 
TC_2%_S0  2,00  0,121  0,750  2173  2502  86,9  1  1466  0,0048  49 
TC_2%_S1  2,00  0,121  0,755  2169  2502  86,7  150  2158  0,0037  100 
TC_2%_S2  2,00  0,121  0,723  2197  2502  87,8  341  2299  0,0033  141 
TC_7%_S0  7,00  0,166  0,781  2753  2883  95,5  1  3797  0,0029  139 
TC_7%_S1  7,00  0,166  0,752  2765  2883  95,9  1013  3897  0,0027  151 
TC_7%_S2  7,00  0,166  0,749  2766  2883  95,9  2799  4084  0,0026  220 
 
A tangente do ângulo χ, apresentada no Quadro 9.4, é definida pela regressão logarítmica do 
plano deformação permanente acumulada vs. número de ciclos [-]. A Figura 9.12 apresenta 
uma nova lei, definida pela pressão de pré-consolidação estimada pela Eq. (7.3) e a tangente 
do ângulo χ. 
 
Figura 9.12 – Evolução da deformação permanente acumulada em função do limite de cedência do material. 
 





































Pressão de pré-consolidação aparente, p*n (kPa)
tg (χ) = 1 / (-3 10-5 p*2 + 0.22 p* - 93.48)
R2 = 0.95




A regressão que provou um melhor ajuste aos pontos apresentados no Quadro 9.4 
(maximização de R2=0,95) foi a hiperbólica de grau -2. No entanto, a utilização desta regressão 
provou ter duas assimptotas muito próximas no intervalo de p* analisado. A utilização desta 
regressão incorreria num acréscimo, não realísta, no diferencial de deformação permanente 
acumulada para p*>3800kPa. Para evitar esta inconsistência optou-se, desta forma, por utilizar 
uma regressão potencial. 
A Figura 9.12 demostra, uma vez mais, o governo por parte do cimento no comportamento 
mecânico nas deformações permanentes. No entanto, os acréscimos de cimento que provocam 
o notório aumento da pressão de pré-consolidação e envolvente elástica não se traduzem no 
melhoramento das propriedades resistentes à fadiga. A conclusão prática da análise efetuada 
fica desta forma desenhada: Pequenas percentagens de cimento ajudam a evitar a acumulação 
de deformações. Porém, a partir do momento em que fica garantida a continuidade da matriz 
granular, a contínua adição de cimento assume uma preponderância residual no combate à 
propagação de deformações plásticas diferidas no número de passagens. Salienta-se que esta 
abordagem é válida apenas para os níveis de tensão aplicados. Para extrapolar semelhantes 
conclusões invariáveis com os níveis de tensão seriam necessários bastantes mais ensaios. 
O comportamento plástico do solo está diretamente relacionado com a sua capacidade auto 
portante. No entanto, o seu comportamento elástico não deve ser negligenciado, uma vez que a 
sua rigidez recuperável pode não ser compatível com as deformações admissíveis pelas 
camadas superiores suportadas pelo geomaterial. Respeitando as considerações supra 
proferidas em relação ao ciclo 1000, a Figura 9.13 apresenta a reta definida pela pressão de 
pré-consolidação estimada pela Eq. (7.3) (vide Quadro 9.4) e o módulo resiliente no ciclo 1000. 
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Figura 9.13 – Evolução do módulo resiliente em função do limite de cedência do material. 
 
A Figura 9.13 aponta para uma tendência linear entre o módulo resiliente e a pressão de pré-
consolidação aparente. A proporcionalidade direta justifica-se pela ausência de rigidez num solo 
hipotético com uma envolvente elástica nula, teoricamente, um solo que poderá ser 
assemelhado a um depósito superficial normalmente consolidado. 
No estudo de Er denota-se maior influência da sucção, ou seja, este estado hidráulico de tensão 
poderá ser contabilizado no dimensionamento de uma obra de terra na sua fase de construção. 
Inversamente às tendências analisadas na Figura 9.12, quanto maior for a sucção maiores 
serão os Er medidos. Esta constatação pode apontar no sentido do módulo resiliente como o 
parâmetro crítico no dimensionamento do solo-cimento em infraestruturas de transporte, 
contrariamente às afirmações de Lekarp et al. (2000a, 2000b), em relação à deformação 
permanente acumulada. Dependendo to tipo de estrutura ou tráfego suportados pela base ou 
sub-base é possível determinar o seu deslocamento máximo admissível. Esse valor deve estar 
de acordo com o Er das camadas subjacentes. Determinado o Er requerido, podem ainda ser 
monitorizados teores em água ou sucções no interior no solo com o objetivo de maximizar a 
poupança de cimento. Posteriormente, determina-se o índice F pretendido na satisfação dos 
requisitos elásticos para uma dada sucção. Como o índice F pressupõe uma percentagem de 
cimento, a propagação de deformações permanentes acumuladas fica controlada. Por último, 
otimiza-se o binómio quantidade de cimento/densidade do solo em ordem ao custo mínimo. 
Salienta-se uma vez mais que este tipo de abordagem apenas é válido para os níveis de 
carregamentos aplicados que se crê que contemplem as infraestruturas de transportes mais 
comuns. 







































O presente capítulo retrata o comportamento cíclico de misturas de solo-cimento em condições 
não saturadas com distintas percentagens de cimento. De forma a isolar as principais variáveis 
em estudo, optou-se pela não parametrização do índice de vazios e cargas aplicadas, sendo 
estas últimas definidas para a reprodução do estado de tensão verificado em bases granulares 
que suportam vias-férreas.  
Recorreu-se a um programa experimental composto por 3 tipos de misturas de solo-cimento. 
Definiram-se 9 ensaios triaxiais cíclicos, acompanhados por outros ensaios e resultados 
estudados em capítulos antecedentes, para responder aos objetivos traçados. O programa 
experimental contou com ensaios triaxiais cíclicos até 1000000 de ciclos. 
Na caracterização cíclica das misturas de solo-cimento realiza-se uma análise que separa o 
comportamento elástico das deformações plásticas. Do processamento de resultados, 
retiraram-se as seguintes conclusões: 
 A propagação das deformações permanentes acumuladas diminui com o aumento da 
sucção e teor em cimento a partir da percentagem de cimento mais baixa (c=2%); 
 Os módulos de rigidez, definidos pelas deformações recuperáveis, provaram aumentar 
em função da adição de cimento e imposição de sucção; Desta vez, o aumento das 
dosagens de cimento não retira influência ao papel desempenhado pela sucção. 
Nos ensaios efetuados em condições não cimentadas, a deformação permanente acumulada 
demonstra uma evolução distinta a partir dos 20000 ciclos. Considerando que a norma CEN 
(2004), para materiais granulares não cimentados, sugere a avaliação de 10000 ciclos para a 
aplicação do conceito do Shakedown, os incrementos de deformação permanente após o ciclo 
20000 indicam a necessidade de aprofundamento e meditação da norma em causa. 
Os resultados apurados nos provetes cimentados indicam que a extensão da CEN (2004), para 
materiais artificialmente cimentados, não deve partir dos mesmos pressupostos que a norma 
definida para os materiais granulares e apontam para o facto de o atual estado de arte da 
matéria se encontrar aberto para discussão. Com efeito, é esperado um aumento no número de 
ensaios triaxiais cíclicos de longa duração disponível na literatura nos próximos anos. Este 
esperado acréscimo de informação poderá ser decisivo na definição de uma especificação 
normativa para ensaios triaxiais cíclicos, artificialmente cimentados, que tarda em aparecer. O 
surgimento de especificações neste sentido teria uma grande importância entre os projetistas e 
promotores de infraestruturas de transporte. 
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As análises efetuadas neste capítulo apontam para a inexistência de um efeito capilar 
combinado entre o cimento e a água, quando comparadas misturas com diferentes 
percentagens não nulas de cimento. No entanto, a constatação inversa está aparentemente 
presente na primeira adição de cimento (0% para 2%). A percentagem mínima de cimento (2%) 
foi definida pela experiencia de Rios (2011), que constata que o solo-residual do granito, 
cimentado com percentagens abaixo dos 2%, se desintegra quando mergulhado em água após 
28 dias de cura. 
Por último, os resultados apresentados apontam para uma relação entre as propriedades 
cíclicas e estáticas do solo-cimento. 
Urge no entanto salientar que, particularmente no capítulo dos ensaios cíclicos, a Geotecnia 
tem um longo caminho de evolução a percorrer e que serão necessários muitíssimos mais 
programas experimentais de longa duração, em diferentes geomateriais, com diferentes níveis 
de tensão e sucção, para perpetuar leis constitutivas que expliquem o comportamento cíclico do 
solo-cimento. 
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A presente investigação levou a cabo um extenso programa experimental e tratamento de 
resultados, com o objetivo de desenvolver um estudo teórico-experimental acerca das 
propriedades dinâmicas, cíclicas e estáticas de um solo tratado com cimento. Adicionalmente, e 
em escala menor, foi desenvolvido um programa experimental que visou estudar as 
propriedades dinâmicas e resistência à tração de um agregado tratado com cimento. Para os 
dois programas foram desenvolvidos, adaptados e adquiridos equipamentos específicos com 
elevado pendor tecnológico. Os ensaios realizados podem ser etiquetados segundo as 
seguintes categorias: 
 Caracterização dos geomateriais sem cimento; 
 Microestruturais; 
 Estáticos em célula triaxial; 
 Dinâmicos; 
 Cíclicos. 
A dissertação acompanhou a influência das variáveis grau de saturação, compacidade, grau de 
cimentação e tempo de cura, e respetivas combinações entre variáveis, na avaliação do 
comportamento dinâmico, cíclico e estático do solo-cimento. Na caraterização estática, foram 
realizados esforços na aplicação da teoria dos estados críticos para o geomaterial em condição 
cimentada e não cimentada, promovendo a continuação dos trabalhos de Rios (2011). Foi dado 
especial relevo à definição do limite de pressão de confinamento, para a qual o solo-cimento 
exibe um comportamento linear-elástico e respetiva modificação com as variáveis-chave. No 
âmbito da caracterização dinâmica, foi definido um programa experimental de forma a avaliar a 
influência direta da sucção na velocidade de propagação das ondas S, definindo, para cada 
uma das propriedades de rigidez dinâmica, a influência de cada uma das variáveis-chave. A 
caracterização cíclica permitiu, por sua vez, estabelecer critérios bem definidos para o 
dimensionamento de infraestruturas de solo-cimento. Adicionalmente, este tipo de 
caracterização provou estar diretamente relacionado com outras variáveis de quantificação mais 
simples. Acompanham ao longo de toda a dissertação, quatro misturas de solo-cimento, 




definidas pela experiência de Rios (2011), que permitiram retirar as conclusões agora 
apresentadas. 
Durante a caracterização do solo sem cimento, foi estudada a anisotropia inerente imposta pela 
compactação através de uma carga estática elevada. Realizaram-se ensaios de laboratório em 
provetes compactados por dois métodos: prensa e moist tamping. Verificou-se que a NCL e a 
CSL do solo compactado pelos dois métodos têm posições distintas. Este fenómeno foi 
atribuído à maior anisotropia inerente e fábrica provocadas pela compactação estática. Na 
mesma caracterização, estudaram-se quatro metodologias para avaliar o limite do 
comportamento elástico do solo em condições saturadas. Os resultados provaram que as 
didáticas propostas apresentam resultados muito próximos entre si. 
Dedicou-se um capítulo à análise e tratamento de resultados através de metodologias originais. 
Constatou-se que a identificação da primeira quebra da onda de chegada é dependente da 
energia de amplificação utilizada. Uma regressão hiperbólica, do tempo de propagação 
identificado com a energia do sinal de resposta, provou ser suficiente para minimizar os efeitos 
de falta de resolução e sensibilidade que alguns equipamentos de medição das ondas elásticas 
possam apresentar. Por sua vez, a definição da função transferência possui vantagens claras 
na análise dinâmica do solo-cimento. A dissertação demonstrou a competência da metodologia 
apresentada por Amaral et al. (2011a) na definição da reposta dinâmica dos provetes de solo-
cimento curados com 28 dias. Uma remanescente conclusão, da caracterização da função 
transferência, deriva da constatação do contínuo melhoramento de propriedades após 28 dias 
de cura. 
O modelo matemático definido para a explicação da curva de compactação Proctor, os ensaios 
realizados e o tratamento estatístico, demonstraram que o peso volúmico seco máximo 
encontra-se a um terço da altura compreendia pelo peso volúmico seco máximo, determinado 
experimentalmente (pertencente a um dos ramos), e interceção definida pelos ramos secos e 
húmidos da própria curva. 
Esta investigação discutiu ainda a capacidade da variável sucção poder ser integrada em 
ensaios triaxiais com teor em água constante. Não só ficou provada a sua exequibilidade, como 
a metodologia permaneceu defendida como a única prática possível na realização de um vasto 
programa experimental de ensaios não saturados com sucção monitorizada. 
Foi ainda proposto um índice (F) que normaliza a quantidade de cimento e índice de vazios em 
apenas uma variável. F considera a componente microestrutural e macroestrutural da matriz do 
solo-cimento. Apresenta-se como o volume que o cimento ocupa, num determinado provete de 
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solo-cimento, dividido pelo volume que poderia ocupar no caso de todos os vazios estarem 
complemente cheios de ligante. Demonstrou-se uma boa capacidade do índice F em responder 
a resultados internos e externos à presente investigação. 
Foram também realizados ensaios triaxiais monotónicos em misturas de solo-cimento sob altas 
pressões, com o intuito de melhor entender o comportamento mecânico deste tipo de 
geomaterial em estado crítico, tendo como objetivo principal completar o programa experimental 
lançado por Rios (2011). Selecionaram-se 5 provetes, ensaiando-os antes e depois da pressão 
de pré-consolidação. Os resultados conseguidos sugeriram uma independência das condições 
de estado no comportamento em estado crítico, embora revelassem alguma dispersão em 
função do tipo de ensaio. A análise tensão-dilatância corroborou as variações volumétricas, 
onde se concluiu, para todos os provetes analisados, uma rotura dúctil, ou seja, uma trajetória 
de tensões do lado parcialmente desestruturado do material. 
As técnicas MIP e WP4 provaram responder satisfatoriamente aos objetivos propostos. 
Revelaram competência na caraterização hidráulica e microestrutural das misturas de solo-
cimento. As imagens obtidas através de um microscópio de feixe de eletrões foram 
determinantes na validação das técnicas supracitadas e permitiram a avaliação qualitativa de 
alguns pressupostos pré-definidos. Através de 24 ensaios de compressão isotrópica, em 
câmara triaxial de altas pressões, concluiu-se que a pressão de pré-consolidação aumentou 
com o aumento todas as variáveis analisadas (teor em cimento, densidade e sucção). A rigidez 
do material também aumentou consideravelmente após a primeira adição de cimento. Denotou-
se um ligeiro aumento da rigidez do solo-cimento no ramo de deformações elásticas em função 
da diminuição do teor em água e não foi detetada qualquer relação de dependência entre o 
efeito da densidade e a rigidez do material, quer para zona de comportamento linear, como para 
o ramo elastoplástico. Por outro lado, ficou provada a inexistência de um efeito de resistência 
adicional pela adição simultânea de cimento e redução do teor em água, observando-se um 
claro ganho de resistência em função dos fatores combinados sução e densidade do solo sem 
cimento. O índice F, proposto na presente investigação, conjugado com a variável sucção, 
provou possuir competência na explicação do limite de comportamento elástico do solo-cimento 
não saturado. 
Relativamente aos ensaios dinâmicos, diretamente relacionados com os ensaios estáticos de 
altas pressões, tiveram como foco principal, o estudo da velocidade de propagação das ondas 
S e módulo de distorção dinâmico em provetes de solo-cimento, carregados isotropicamente 
numa célula triaxial de altas pressões. A análise foi conseguida através da utilização de bender 
elements e concluiu que o módulo de distorção dinâmico, bem como a velocidade de 
propagação das ondas S, aumentam em função da quantidade de cimento e densidade do 




meio. Os resultados conseguidos demonstram uma sensibilidade pequena da velocidade de 
propagação das ondas S com o teor em água. Utilizaram-se os índices F e IVC na tentativa de 
estimar as propriedades dinâmicas. Ambos os índices demonstraram deter alguma 
competência, sendo que a utilização de cada um depende diretamente do tipo de rigor 
pretendido. Na exigência de rigor numérico, IVC provou ser mais competentes. Já o índice F 
possui um rigor fundamental que não pode ser atribuído a IVC. 
Os focos de investigação incidentes na caracterização cíclica do solo-cimento provaram que a 
propagação das deformações permanentes acumuladas diminui com o aumento da sucção e 
teor em cimento, sendo que o efeito da sucção pode ser negligenciado a partir da primeira 
adição de cimento. Já os módulos de rigidez, definidos pelas deformações recuperáveis, 
provaram aumentar em função da adição de cimento e imposição de sucção. Desta vez, sem 
que o aumento das dosagens de cimento não retirasse influência ao papel desempenhado pela 
sucção. Salientou-se a necessidade de rever a norma CEN (2004) devido às suas 
considerações sobre a aplicabilidade da teoria do Shakedown. À semelhança dos ensaios de 
caracterização estática, as análises efetuadas apontaram para a inexistência de um efeito 
capilar combinado entre o cimento e a água, quando comparadas misturas com diferentes 
percentagens não nulas de cimento. 
Os provetes de solo-cimento destinados aos ensaios cíclicos foram acompanhados por um 
processo de monotorização da cura do cimento através de ensaios com ultrassons, onde se 
concluiu que a rigidez dinâmica longitudinal e transversal aumenta diretamente com a 
quantidade de cimento e densidade conferida aos provetes. As mesmas tendências foram 
verificadas para o coeficiente de Poisson dinâmico, que demonstrou sensibilidade ao processo 
de hidratação do solo-cimento. Foram identificados indícios de modificação do tipo de 
propagação ao longo do tempo de cura dos provetes, uma vez que a análise das frequências de 
ressonância provou não estar constantemente de acordo com a aproximação analítica. A 
análise do coeficiente de amortecimento em função do tempo de cura provou uma ligeira 
tendência para a sua redução. Concomitantemente, detetou-se a possibilidade de os ensaios 
dinâmicos estarem diretamente correlacionados com os ensaios cíclicos. 
Por último, destaca-se a principal conclusão retirada desta investigação. Os efeitos da 
quantidade de cimento, compacidade, grau de saturação e tempo de cura são variáveis-chave 
na definição das propriedades estáticas, dinâmicas e cíclicas das misturas de solo-cimento. 
Todos estes efeitos podem ser normalizados e decompostos em funções de otimização de 
resistência ou minimização de custo. A dissertação expõe uma metodologia de integração da 
quantidade de cimento, compacidade e tempo de cura num único parâmetro que, relacionado 
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com a sucção do solo, permite uma modelação aproximada da caracterização de misturas de 
solo-cimento para infraestruturas de transportes. 
 
10.2 Propostas para investigações futuras 
Existe um conjunto variado de propostas de investigação futura que advêm desta dissertação. 
De entre muitas, destaca-se o estudo das variações no comportamento dinâmico de provetes 
de solo-cimento em função da sua geometria e frequência de excitação. A proposta de estudo 
visa avaliar as variações no comportamento dinâmico de provetes de solo-cimento estudados. 
Para a análise dinâmica podem ser utilizadas diversas gamas de transdutores, sónicos e 
ultrassónicos, com frequências nominais variantes entre 12 kHz, 50 kHz, 84kHz, 300kHz e 
1000kHz. Por outro lado, para alteração das condições geométricas, podem ser compactados 
provetes de 36mm, 50mm, 70mm e 150mm de diâmetro. Recomenda-se, adicionalmente, a 
utilização de pelo menos duas percentagens de cimento sem variação do índice de vazios. 
Para esta proposta de investigação apenas são consideradas as ondas de compressão. Neste 
tipo de excitações, a geometria da sua propagação é controlada pela esbelteza dos provetes. 
Provetes muito e pouco esbeltos possuem velocidade de propagação de ondas de compressão 
diferentes (Kolsky, 1953, Graff, 1997, Amaral, 2009, Amaral et al., 2011a). Uma peça linear, um 
provete cilíndrico de solo-cimento, por exemplo, enquanto sistema estrutural real, é utilizado 
para o estudo de variáveis significativas, como sejam a tensão, a energia e a velocidade das 
partículas. Partindo do pressuposto que o material do provete apresenta um comportamento 
dinâmico elástico, e que portanto segue a lei de Hooke, a velocidade das ondas de compressão 
está relacionada com a massa volúmica e a rigidez do meio de propagação. 
No que diz respeito às ondas de compressão em provetes pouco esbeltos (igualmente 
designadas por ondas primárias, P), a sua propagação dá-se por meio de movimentos de 
compressão e extensão esféricos, semelhantes à expansão das ondas sonoras no ar, ou seja, 
estas ondas são dotadas de somente um grau de liberdade (Elmore & Heald, 1969). A sua 
velocidade de propagação pode ser definida por uma relação com o módulo confinado 
dinâmico. Relativamente às velocidades de compressão em provetes esbeltos (igualmente 
designadas por ondas longitudinais, L), a sua propagação dá-se através de um perfeito efeito 
de Poisson com uma propagação de frentes de onda planas. A esbelteza de um provete de 
solo-cimento é representada pela razão entre o diâmetro do provete e o comprimento de onda 
da excitação imposta, tendo em consideração as condições de apoio. Khan et al. (2007) 
estabelecem um critério que separa os diferentes tipos de propagação. O objetivo final do 
trabalho agora proposto é, à semelhança do que realiza Khan et al. (2007), definir qual a 




relação geométrica que promove propagações regidas por E0 ou por M0. Propõe-se que esta 
investigação seja desenvolvida no nível de uma tese de Mestrado. 
Uma outra investigação futura passa pela modelação da areia siltosa do Porto artificialmente 
cimentada no Barcelona Basic Model. Os resultados apresentados no Capítulo 7 em condições 
de carregamento isotrópico, juntamente com os ensaios de corte apresentados por Rios (2011), 
representam uma base experimental sólida para a modelação do material aos 28 dias de cura. 
Por outro lado, os ensaios dinâmicos, cíclicos e estáticos de grandes deformações e respetivas 
medições de rigidez, permitem o estabelecimento de 3 pontos numa lei de degradação da 
rigidez das várias misturas de solo-cimento. Estas leis de dano são de extrema importância na 
análise sísmica do solo e devem ser exploradas e corretamente definidas, tendo por base um 
conjunto amostral mais extenso. Com efeito, propõe-se para uma futura investigação, o controlo 
da rigidez para diferentes níveis de deformação que podem ser, por exemplo, ajustados através 
da alteração das cargas cíclicas, ou pela inclusão de um novo tipo de ensaio num futuro 
programa experimental. Com a caracterização das leis de degradação, a transposição direta 
dos módulos dinâmicos para os seus valores de serviço pode ser exaustivamente estudada. 
Recomenda-se ainda o estudo ou realização de programas experimentais, semelhantes ao 
apresentado na presente investigação, para diferentes dias de cura. Durante esta dissertação, 
demostrou-se que a variável tempo de cura pode ser indiretamente assimilada numa 
normalização de outras variáveis, como a quantidade de cimento e índice de vazios. A prova 
inequívoca respeitante a esta consideração ainda se encontra por demonstrar. No entanto, a 
execução da mesma bateria de ensaios isotrópicos de altas pressões, para dois diferentes 
períodos de cura, permite estabelecer a influência da cura do cimento e separá-la como variável 
isolada na caraterização mecânica do solo-cimento. 
Por último, refere-se a vantagem de estabelecer relações simples entre as propriedades do solo 
retiradas a partir de ensaios simples e rápidos (e.g. dinâmicos), com grandezas de 
determinação complexa e dispendiosa (e.g. ensaios cíclicos). Nesta investigação ficou provado 
o progressivo aumento de deformação permanente em função do número de ciclos de carga. 
Com efeito, concluiu-se a necessidade de realizar ensaios cíclicos para um elevado número de 
carregamentos. A execução da matriz de ensaios completa – fazendo variar o índice de vazios, 
teor em cimento, grau de saturação e níveis de carga – para um milhão de ciclos é 
proibitivamente longa. No entanto, devem ser experimentadas técnicas de normalização dos 
efeitos das variáveis-chave com o intuído de estabelecer uma relação simples entre o fator de 
normalização (que pode ser definido para outros ensaios) e resultados parcelares do programa 
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ENSAIOS COM ONDAS 
SÍSMICAS 
  














1  26.94  403.22  1993  94.634  249  380  288  227 
95  26.19  400.84  2005  94.094  181  520  542  429 
304  24.67  396.01  2030  93.297  146  639  829  665 
496  23.41  392.00  2051  92.794  122  761  1187  962 
1010  20.84  383.85  2098  91.762  95  966  1957  1620 
1492  19.04  378.15  2133  90.866  83  1095  2557  2148 
2501  16.73  370.80  2182  89.572  65  1378  4144  3550 
3497  15.09  365.59  2220  88.544  55  1610  5753  4999 
5003  13.46  360.42  2259  87.476  46  1902  8170  7200 
7008  11.87  355.35  2301  86.388  41  2107  10213  9130 
10025  10.27  350.28  2345  85.245  36  2368  13146  11921 
14003  8.81  345.64  2388  84.182  33  2551  15538  14279 
19039  7.25  340.68  2437  83.006  30  2767  18656  17395 
1  13.05  359.11  2270  87.564  116  755  1293  1144 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
li 
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Specimen  NS_2_0%_S_S1 









1  12.39  355.51  1801  95.100  248  383  265  236 
92  12.39  355.51  1818  94.721  179  529  509  453 
301  12.39  355.51  1853  93.913  154  610  689  613 
492  12.39  355.51  1885  93.504  139  673  853  759 
999  12.39  355.51  1972  92.645  117  792  1237  1100 
1497  12.39  355.51  2043  91.767  99  927  1755  1562 
2504  12.39  355.51  2143  90.334  81  1115  2666  2372 
3509  12.39  355.51  2215  89.268  67  1332  3931  3498 
5001  12.39  355.51  2290  88.146  56  1574  5674  5048 
6997  12.39  355.51  2366  87.026  48  1813  7778  6921 
10019  12.39  355.51  2446  85.862  41  2094  10728  9545 
14009  12.39  355.51  2517  84.826  36  2356  13977  12436 
19029  12.39  355.51  2574  83.924  32  2623  17703  15752 
1  12.39  355.51  2367  87.703  94  933  2060  1833 






















1  8.02  342.36  1600  95.099  288  330  174  161 
95  8.02  342.36  1610  94.838  219  433  302  280 
302  8.02  342.36  1636  94.102  154  611  611  565 
493  8.02  342.36  1657  93.711  134  699  810  750 
972  8.02  342.36  1722  92.976  112  830  1187  1098 
1499  8.02  342.36  1780  92.216  100  922  1514  1402 
2495  8.02  342.36  1870  90.815  82  1108  2294  2123 
3505  8.02  342.36  1936  89.678  72  1246  3004  2781 
4995  8.02  342.36  2007  88.442  61  1450  4219  3906 
8002  8.02  342.36  2110  86.668  49  1769  6600  6110 
1  8.02  342.36  1937  90.488  122  742  1065  986 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lvii 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lix 
Specimen  NS_3_0%_S_S3 









1  5.38  330.29  1629  94.920  256  371  224  212 
93  5.38  330.29  1644  94.430  169  559  513  487 
300  5.38  330.29  1670  93.583  150  624  650  617 
493  5.38  330.29  1686  93.165  133  700  827  785 
972  5.38  330.29  1728  92.437  116  797  1097  1041 
1485  5.38  330.29  1777  91.716  99  926  1525  1447 
2492  5.38  330.29  1859  90.365  83  1089  2203  2091 
3500  5.38  330.29  1922  89.270  72  1240  2955  2804 
4993  5.38  330.29  1995  87.967  62  1419  4017  3812 
6995  5.38  330.29  2066  86.728  55  1577  5138  4876 
10010  5.38  330.29  2149  85.325  49  1741  6515  6183 
14004  5.38  330.29  2227  84.013  43  1954  8503  8069 
19029  5.38  330.29  2299  82.882  38  2181  10938  10379 
1  5.38  330.29  2092  87.023  126  691  998  947 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxi 
  














1  22.25  425.60  2071  96.062  223  431  384  314 
92  21.56  423.18  2084  95.606  176  543  615  506 
301  20.63  419.96  2102  94.708  143  662  922  764 
490  20.08  418.06  2112  94.270  132  714  1077  897 
988  18.80  413.57  2138  93.599  112  836  1493  1257 
1480  17.58  409.34  2163  93.040  97  959  1990  1693 
2479  15.72  402.86  2205  92.054  78  1180  3071  2654 
3495  14.43  398.38  2235  91.259  67  1362  4146  3623 
5002  13.03  393.50  2270  90.305  54  1672  6348  5616 
6987  11.77  389.12  2303  89.394  46  1943  8696  7780 
9990  10.43  384.46  2340  88.348  39  2265  12006  10872 
14011  9.20  380.18  2375  87.341  35  2495  14792  13546 
19035  7.93  375.75  2415  86.282  32  2696  17554  16264 
1  13.23  394.20  2265  91.484  104  880  1752  1548 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxiii 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxv 
Specimen  NS_2_0%_D_S1 









1  11.26  393.79  2004  95.919  168  571  653  587 
96  11.26  393.79  2017  95.614  148  646  842  757 
305  11.26  393.79  2046  94.859  138  687  967  869 
497  11.26  393.79  2063  94.445  132  715  1056  949 
977  11.26  393.79  2101  93.873  115  816  1400  1258 
1492  11.26  393.79  2147  93.435  98  953  1952  1754 
2485  11.26  393.79  2226  92.748  82  1131  2848  2560 
3496  11.26  393.79  2292  92.068  71  1297  3854  3464 
4970  11.26  393.79  2368  91.178  61  1495  5290  4754 
6989  11.26  393.79  2440  90.239  54  1671  6814  6125 
10004  11.26  393.79  2523  89.116  46  1937  9470  8512 
14034  11.26  393.79  2603  88.019  39  2257  13258  11916 
19038  11.26  393.79  2676  87.005  34  2559  17527  15753 
1  11.26  393.79  2466  90.587  127  713  1255  1128 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxvii 
  














1  7.66  376.94  1890  96.786  198  489  452  419 
95  7.66  376.94  1909  96.110  154  624  744  691 
304  7.66  376.94  1939  95.118  123  773  1160  1077 
480  7.66  376.94  1957  94.571  106  892  1558  1447 
977  7.66  376.94  1992  93.799  85  1104  2425  2253 
1492  7.66  376.94  2021  93.296  75  1244  3127  2905 
2485  7.66  376.94  2076  92.481  66  1401  4076  3786 
3497  7.66  376.94  2123  91.780  59  1556  5137  4771 
4987  7.66  376.94  2178  90.929  51  1783  6922  6430 
7009  7.66  376.94  2240  89.927  45  1998  8944  8308 
10025  7.66  376.94  2305  88.869  39  2279  11968  11116 
14051  7.66  376.94  2373  87.782  35  2508  14930  13867 
19039  7.66  376.94  2441  86.713  32  2710  17927  16652 
1  7.66  376.94  2193  91.542  88  1040  2374  2205 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxix 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxi 
Specimen  NS_4_0%_D_S3 









1  4.44  367.43  1791  96.104  229  420  315  302 
95  4.44  367.43  1799  95.806  148  647  754  722 
303  4.44  367.43  1823  95.051  133  715  931  891 
495  4.44  367.43  1835  94.656  125  757  1052  1007 
992  4.44  367.43  1858  94.007  102  922  1579  1511 
1506  4.44  367.43  1877  93.599  92  1017  1943  1861 
2484  4.44  367.43  1917  92.989  79  1177  2656  2543 
3494  4.44  367.43  1960  92.431  71  1302  3321  3180 
4984  4.44  367.43  2018  91.629  63  1454  4269  4088 
6986  4.44  367.43  2087  90.596  56  1618  5462  5230 
9985  4.44  367.43  2162  89.417  49  1825  7200  6894 
14010  4.44  367.43  2238  88.197  44  2004  8993  8611 
19032  4.44  367.43  2311  87.049  39  2232  11513  11024 
1  4.44  367.43  2155  90.512  117  774  1289  1235 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxiii 
  














1  21.45  416.54  2090  93.701  178  526  579  477 
95  21.32  416.08  2092  93.503  133  703  1034  852 
305  21.17  415.56  2095  93.324  118  791  1311  1082 
496  21.04  415.13  2098  93.183  104  896  1684  1391 
977  20.67  413.87  2105  92.861  88  1055  2344  1942 
1508  20.18  412.19  2114  92.542  79  1171  2901  2414 
2486  19.05  408.29  2137  91.959  70  1314  3688  3098 
3497  17.82  404.09  2163  91.36  62  1474  4696  3985 
4987  16.33  398.97  2195  90.566  53  1709  6410  5510 
7008  14.78  393.65  2231  89.643  47  1907  8117  7072 
10009  13.16  388.09  2271  88.546  43  2059  9631  8512 
14035  11.61  382.77  2312  87.391  39  2241  11610  10403 
19039  10.16  377.82  2353  86.269  36  2396  13510  12264 
1  13.77  390.20  2256  89.592  92  974  2139  1880 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxv 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxvii 
Specimen  NS_1_2%_S1 









1  11.41  381.61  1876  95.481  164  582  636  571 
94  11.41  381.61  1880  95.348  124  769  1111  998 
303  11.41  381.61  1890  94.940  105  904  1545  1387 
495  11.41  381.61  1897  94.684  94  1007  1925  1728 
976  11.41  381.61  1910  94.275  77  1224  2864  2570 
1489  11.41  381.61  1921  93.993  68  1382  3671  3295 
2484  11.41  381.61  1944  93.549  61  1534  4573  4105 
3495  11.41  381.61  1974  93.161  57  1634  5274  4734 
5001  11.41  381.61  2028  92.570  52  1780  6427  5769 
6991  11.41  381.61  2092  91.821  47  1954  7986  7168 
10007  11.41  381.61  2175  90.720  43  2110  9682  8690 
14033  11.41  381.61  2261  89.476  38  2355  12535  11252 
19033  11.41  381.61  2338  88.356  34  2599  15788  14171 
1  11.41  381.61  2158  92.078  82  1123  2721  2442 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxix 
  














1  8.75  371.75  1815  95.320  166  574  599  550 
95  8.75  371.75  1819  95.183  123  774  1089  1001 
303  8.75  371.75  1827  94.858  110  862  1359  1249 
495  8.75  371.75  1834  94.597  100  946  1641  1509 
992  8.75  371.75  1848  94.164  84  1121  2322  2135 
1490  8.75  371.75  1858  93.860  76  1235  2834  2606 
2484  8.75  371.75  1877  93.404  67  1394  3649  3355 
3495  8.75  371.75  1900  93.006  61  1525  4418  4062 
4985  8.75  371.75  1942  92.402  56  1650  5288  4862 
6990  8.75  371.75  1999  91.586  51  1796  6447  5929 
10006  8.75  371.75  2077  90.415  45  2009  8383  7709 
14016  8.75  371.75  2159  89.107  40  2228  10716  9854 
18043  8.75  371.75  2225  88.053  36  2446  13312  12241 
1  8.75  371.75  2070  91.607  94  975  1966  1807 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxxi 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxxiii 
Specimen  NS_2_2%_S3 









1  6.73  363.72  1801  94.840  158  600  649  608 
95  6.73  363.72  1806  94.693  113  838  1268  1188 
303  6.73  363.72  1817  94.165  93  1013  1863  1745 
495  6.73  363.72  1824  93.904  84  1118  2279  2135 
975  6.73  363.72  1834  93.525  75  1247  2853  2673 
1488  6.73  363.72  1843  93.252  70  1332  3271  3065 
2499  6.73  363.72  1861  92.821  64  1450  3915  3668 
3494  6.73  363.72  1883  92.431  60  1541  4468  4186 
5001  6.73  363.72  1923  91.828  54  1701  5562  5211 
6989  6.73  363.72  1979  91.043  49  1858  6831  6400 
10020  6.73  363.72  2055  89.896  43  2091  8984  8417 
14016  6.73  363.72  2139  88.587  39  2271  11036  10340 
18040  6.73  363.72  2208  87.482  36  2430  13040  12217 
1  6.73  363.72  2054  90.968  90  1011  2098  1966 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxxv 
  














1  25.66  399.12  2019  92.743  98  946  1809  1439 
96  25.66  399.11  2020  92.710  95  976  1923  1531 
305  25.61  398.93  2020  92.658  93  996  2006  1597 
497  25.55  398.76  2021  92.605  88  1052  2238  1783 
978  25.32  398.01  2025  92.415  78  1185  2843  2269 
1492  24.82  396.42  2034  92.129  68  1355  3733  2991 
2486  23.29  391.58  2060  91.445  60  1524  4785  3881 
3497  21.64  386.33  2090  90.700  54  1680  5896  4847 
4988  19.65  380.01  2129  89.691  47  1908  7752  6479 
6993  17.45  373.04  2174  88.434  41  2157  10116  8613 
10024  15.33  366.29  2223  87.136  35  2490  13775  11945 
14019  13.29  359.83  2272  85.762  31  2767  17392  15351 
19039  11.45  353.97  2321  84.457  28  3016  21119  18950 
1  14.95  365.07  2232  87.351  138  633  894  778 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxxvii 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
lxxxix 
Specimen  NS_2_4%_S1 









1  11.75  354.96  1662  93.460  78  1198  2387  2136 
93  11.75  354.96  1664  93.454  77  1214  2451  2194 
301  11.75  354.96  1666  93.401  76  1229  2516  2252 
493  11.75  354.96  1667  93.365  75  1245  2584  2312 
989  11.75  354.96  1672  93.216  73  1277  2727  2440 
1502  11.75  354.96  1680  93.021  69  1348  3053  2732 
2477  11.75  354.96  1703  92.619  65  1425  3459  3095 
3488  11.75  354.96  1741  92.153  61  1511  3974  3556 
4975  11.75  354.96  1806  91.382  55  1661  4985  4461 
6982  11.75  354.96  1881  90.354  50  1807  6142  5496 
9998  11.75  354.96  1971  88.949  44  2022  8055  7208 
12980  11.75  354.96  2039  87.850  40  2196  9834  8800 
1  11.75  354.96  1907  90.669  105  864  1422  1272 























1  8.38  345.21  1605  93.776  82  1144  2099  1937 
96  8.38  345.21  1607  93.735  81  1157  2152  1985 
304  8.38  345.21  1608  93.678  77  1217  2380  2196 
496  8.38  345.21  1609  93.632  75  1248  2508  2314 
1009  8.38  345.21  1615  93.460  72  1298  2720  2510 
1537  8.38  345.21  1623  93.219  68  1371  3050  2814 
2484  8.38  345.21  1639  92.859  62  1498  3676  3392 
3485  8.38  345.21  1670  92.312  56  1648  4538  4187 
4986  8.38  345.21  1710  91.744  51  1799  5532  5104 
6989  8.38  345.21  1783  90.575  46  1969  6913  6379 
11017  8.38  345.21  1876  89.019  41  2171  8846  8162 
1  8.38  345.21  1800  90.967  86  1058  2014  1858 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
xciii 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
xcv 
Specimen  NS_4_4%_S3 









1  6.98  337.98  1686  94.100  92  1023  1764  1649 
94  6.98  337.98  1689  94.039  88  1069  1928  1803 
303  6.98  337.98  1692  93.875  84  1118  2113  1976 
494  6.98  337.98  1696  93.737  79  1187  2387  2231 
975  6.98  337.98  1703  93.484  73  1281  2792  2610 
1505  6.98  337.98  1710  93.265  69  1352  3125  2921 
2498  6.98  337.98  1729  92.857  64  1451  3639  3402 
3510  6.98  337.98  1757  92.382  59  1566  4309  4027 
4984  6.98  337.98  1807  91.680  53  1730  5407  5054 
6988  6.98  337.98  1874  90.733  48  1890  6696  6259 
10019  6.98  337.98  1963  89.380  43  2079  8481  7928 
14029  6.98  337.98  2058  87.850  39  2253  10443  9762 
17027  6.98  337.98  2119  86.864  36  2413  12338  11533 
1  6.98  337.98  1960  90.898  40  2272  10121  9461 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
xcvii 
  














1  21.19  419.95  2101  93.819  65  1443  4376  3611 
95  21.14  419.79  2101  93.796  63  1489  4658  3845 
304  21.12  419.70  2102  93.760  61  1537  4966  4100 
496  21.10  419.63  2102  93.731  60  1562  5131  4237 
977  21.04  419.44  2103  93.663  58  1615  5485  4532 
1491  20.97  419.18  2105  93.572  56  1671  5877  4858 
2485  20.76  418.47  2109  93.352  53  1761  6542  5417 
3496  20.50  417.56  2114  93.110  51  1826  7046  5847 
4987  20.02  415.89  2123  92.723  48  1932  7923  6602 
6992  19.14  412.85  2141  92.134  45  2047  8975  7533 
10008  17.71  407.91  2171  91.251  41  2226  10754  9136 
14034  15.89  401.61  2212  90.119  37  2436  13120  11321 
19038  14.12  395.46  2254  88.925  34  2615  15419  13511 
1  17.10  405.77  2185  91.533  40  2288  11439  9769 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
xcix 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
ci 
Specimen  NS_1_5%_S1 









1  11.77  392.31  1986  94.257  77  1224  2975  2662 
96  11.77  392.31  1986  94.250  75  1257  3136  2805 
304  11.77  392.31  1986  94.208  71  1327  3497  3129 
496  11.77  392.31  1987  94.175  68  1385  3812  3410 
992  11.77  392.31  1989  94.093  63  1494  4438  3970 
1490  11.77  392.31  1992  93.991  60  1567  4889  4374 
2484  11.77  392.31  2000  93.751  56  1674  5605  5015 
3495  11.77  392.31  2009  93.501  53  1764  6254  5595 
5002  11.77  392.31  2029  93.097  50  1862  7034  6293 
6989  11.77  392.31  2061  92.574  48  1929  7666  6859 
10005  11.77  392.31  2118  91.742  45  2039  8804  7877 
14012  11.77  392.31  2192  90.680  42  2159  10219  9143 
19036  11.77  392.31  2272  89.489  39  2295  11962  10702 
1  11.77  392.31  2175  91.851  74  1241  3351  2998 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
ciii 
  














1  7.58  378.77  1944.1  93.881  68  1381  3706  3444 
95  7.58  378.77  1944.9  93.856  66  1422  3933  3656 
305  7.58  378.77  1946  93.809  65  1443  4053  3768 
497  7.58  378.77  1947  93.770  64  1465  4180  3885 
978  7.58  378.77  1949.4  93.683  62  1511  4451  4137 
1491  7.58  378.77  1952.2  93.599  60  1560  4751  4416 
2484  7.58  378.77  1959.7  93.393  56  1668  5451  5066 
3495  7.58  378.77  1968.7  93.180  53  1758  6085  5656 
4986  7.58  378.77  1986.6  92.832  50  1857  6848  6365 
6990  7.58  378.77  2013.9  92.399  47  1966  7784  7235 
10003  7.58  378.77  2069.4  91.652  44  2083  8979  8346 
14030  7.58  378.77  2146  90.666  41  2211  10494  9755 
18998  7.58  378.77  2223.9  89.602  38  2358  12365  11494 
1  7.58  378.77  2150.1  91.369  73  1252  3368  3131 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cv 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cvii 
Specimen  NS_2_5%_S3 









1  5.33  369.71  1842  94.153  103  914  1539  1461 
96  5.33  369.71  1843  94.137  96  981  1772  1682 
305  5.33  369.71  1843  94.105  91  1034  1971  1872 
497  5.33  369.71  1844  94.075  88  1069  2107  2001 
977  5.33  369.71  1846  93.991  84  1119  2311  2194 
1491  5.33  369.71  1849  93.886  80  1174  2546  2417 
2484  5.33  369.71  1854  93.671  74  1266  2971  2821 
3495  5.33  369.71  1862  93.429  68  1374  3514  3337 
5001  5.33  369.71  1874  93.072  61  1526  4363  4143 
6990  5.33  369.71  1892  92.628  55  1684  5367  5096 
10019  5.33  369.71  1926  91.903  49  1876  6775  6432 
1  5.33  369.71  1963  92.001  77  1195  2802  2660 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cix 
  














1  22.95  411.65  2072  93.344  68  1373  3904  3175 
95  22.95  411.64  2072  93.312  66  1414  4142  3369 
286  22.91  411.52  2073  93.277  63  1481  4543  3696 
480  22.89  411.44  2073  93.254  61  1529  4845  3942 
993  22.83  411.26  2074  93.192  58  1607  5354  4359 
1491  22.76  411.02  2075  93.117  55  1693  5949  4845 
2485  22.58  410.40  2079  92.928  51  1822  6901  5630 
3496  22.32  409.54  2083  92.706  48  1931  7771  6353 
4986  21.80  407.79  2093  92.323  45  2052  8810  7233 
7008  20.75  404.27  2113  91.679  42  2183  10069  8339 
10015  18.99  398.38  2149  90.702  39  2326  11621  9767 
14005.5  16.80  391.05  2196  89.453  36  2485  13557  11607 
19007  14.91  384.74  2240  88.245  34  2595  15087  13129 
1  17.92  394.80  2171  91.157  78  1169  2965  2515 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cxi 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cxiii 
Specimen  NS_1_7%_S1 









1  11.21  375.25  1917  93.602  66  1418  3855  3466 
97  11.21  375.25  1918  93.583  65  1440  3976  3575 
289  11.21  375.25  1919  93.537  64  1462  4100  3686 
481  11.21  375.25  1920  93.503  63  1484  4230  3803 
978  11.21  375.25  1922  93.436  62  1507  4365  3925 
1491  11.21  375.25  1924  93.376  60  1556  4660  4190 
2485  11.21  375.25  1930  93.204  57  1635  5160  4640 
3494  11.21  375.25  1939  92.980  54  1722  5750  5170 
5001  11.21  375.25  1960  92.602  51  1816  6462  5811 
6989  11.21  375.25  1998  92.044  48  1918  7346  6605 
10017  11.21  375.25  2067  91.102  44  2071  8859  7966 
14029  11.21  375.25  2150  89.915  41  2193  10339  9297 
19018  11.21  375.25  2228  88.738  38  2335  12150  10925 
1  11.21  375.25  2137  90.807  79  1149  2824  2539 




Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cxv 
  














1  7.16  360.33  1804  93.385  68  1373  3403  3175 
97  7.16  360.33  1807  93.361  67  1393  3508  3273 
304  7.16  360.33  1807  93.323  66  1414  3614  3372 
497  7.16  360.33  1808  93.296  65  1435  3725  3476 
978  7.16  360.33  1810  93.225  64  1457  3840  3584 
1492  7.16  360.33  1812  93.151  63  1479  3961  3697 
2485  7.16  360.33  1817  92.994  60  1550  4364  4072 
3495  7.16  360.33  1824  92.789  57  1628  4833  4510 
5001  7.16  360.33  1838  92.425  53  1744  5591  5217 
6973  7.16  360.33  1866  91.874  49  1875  6559  6121 
10021  7.16  360.33  1919  90.997  45  2022  7847  7322 
14031  7.16  360.33  1994  89.843  41  2191  9575  8935 
18009  7.16  360.33  2059  88.839  38  2338  11254  10502 
1  7.16  360.33  1967  91.070  76  1198  2825  2636 
Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cxvii 





Anexo B. Ensaios com ondas sísmicas 
cxix 
Specimen  NS_3_7%_S3 









1  4.93  353.56  1780  93.216  74  1260  2824  2691 
95  4.93  353.56  1781  93.193  72  1294  2984  2844 
304  4.93  353.56  1782  93.171  71  1312  3068  2924 
496  4.93  353.56  1782  93.140  69  1350  3248  3095 
993  4.93  353.56  1784  93.067  68  1369  3342  3185 
1491  4.93  353.56  1787  92.985  66  1409  3546  3379 
2485  4.93  353.56  1792  92.828  62  1497  4016  3827 
3497  4.93  353.56  1797  92.660  59  1571  4433  4225 
4988  4.93  353.56  1808  92.380  54  1711  5292  5043 
6993  4.93  353.56  1829  91.927  50  1839  6182  5892 
10009  4.93  353.56  1866  91.231  45  2027  7671  7311 
14035  4.93  353.56  1927  90.245  41  2201  9337  8898 
19039  4.93  353.56  2006  89.005  37  2406  11605  11060 
1  4.93  353.56  1923  91.052  68  1339  3447  3285 






















































































































































































Designação do provete  0%e1  0%e2  0%e3  0%e4 
Número de série  1  2  3  4 
Teor em cimento (%)  0.0%  0.0%  0.0%  0.0% 
Densidade das partículas (Gs)  2.720  2.720  2.720  2.720 
Índice de vazios (e)  0.748  0.581  0.452  0.378 
Teor em água saturado (%)  27.50%  21.36%  16.62%  13.90% 
e não penetrado (enp)  0.010  0.010  0.010  0.106 
Micro índice de vazios (emicro)  0.105  0.108  0.110  0.175 
Macro índice de vazios (emacro)  0.643  0.437  0.342  0.203 
Peso (gf)  0.9575  0.8821  2.0988  1.4884 
 
  
Anexo D. Ensaios MIP 
cxxxv 
Designação do provete 2%e1  2%e2  2%e3 
Número de série 5  6  7 
Teor em cimento (%) 2.0%  2.0%  2.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.727  2.727  2.727 
Índice de vazios (e) 0.601  0.454  0.373 
Teor em água saturado (%) 22.04%  16.65%  13.68% 
e não penetrado (enp) 0.040  0.024  0.062 
Micro índice de vazios (emicro) 0.227  0.216  0.183 
Macro índice de vazios (emacro) 0.374  0.238  0.190 
Peso (gf) 1.8142  1.4230  1.5590 
 
  




Designação do provete 4%e1  4%e2  4%e3 
Número de série 8  9  10 
Teor em cimento (%) 4.0%  4.0%  4.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.735  2.735  2.735 
Índice de vazios (e) 0.771  0.417  0.508 
Teor em água saturado (%) 28.19%  15.25%  18.57% 
e não penetrado (enp) 0.119  0.032  0.063 
Micro índice de vazios (emicro) 0.254  0.196  0.223 
Macro índice de vazios (emacro) 0.517  0.221  0.285 
Peso (gf) 1.1849  1.6685  1.7369 
 
  
Anexo D. Ensaios MIP 
cxxxvii 
Designação do provete 5%e1  5%e2  5%e3 
Número de série 11  12  13 
Teor em cimento (%) 5.0%  5.0%  5.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.738  2.738  2.738 
Índice de vazios (e) 0.544  0.457  0.511 
Teor em água saturado (%) 19.87%  16.69%  18.66% 
e não penetrado (enp) 0.090  0.098  0.090 
Micro índice de vazios (emicro) 0.251  0.245  0.249 
Macro índice de vazios (emacro) 0.293  0.212  0.262 
Peso (gf) 1.8070  1.2677  1.6780 
 
  




Designação do provete 7%e1_28d  7%e2  7%e3 
Número de série 14  15  16 
Teor em cimento (%) 7.0%  7.0%  7.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.745  2.745  2.745 
Índice de vazios (e) 0.645  0.438  0.508 
Teor em água saturado (%) 23.50%  15.96%  18.51% 
e não penetrado (enp) 0.110  0.088  0.105 
Micro índice de vazios (emicro) 0.262  0.249  0.280 
Macro índice de vazios (emacro) 0.383  0.189  0.228 
Peso (gf) 2.2606  1.4930  0.9425 
 
  
Anexo D. Ensaios MIP 
cxxxix 
Designação do provete 7%0d  7%7d  7%e1_28d 
Número de série 17  18  14 
Teor em cimento (%) 7.0%  7.0%  7.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.745  2.745  2.745 
Índice de vazios (e) 0.650  0.650  0.645 
Teor em água saturado (%) 23.68%  23.68%  23.50% 
e não penetrado (enp) 0.053  0.134  0.110 
Micro índice de vazios (emicro) 0.273  0.280  0.262 
Macro índice de vazios (emacro) 0.377  0.370  0.383 
Peso (gf) 1.3548  1.1195  2.2606 
 
  




Designação do provete  0%e3  2%e2  4%e2  5%e2 
Número de série  3  6  9  12 
Teor em cimento (%)  0.0%  2.0%  4.0%  5.0% 
Densidade das partículas (Gs)  2.720  2.727  2.735  2.738 
Índice de vazios (e)  0.452  0.454  0.417  0.457 
Teor em água saturado (%)  16.62%  16.65%  15.25%  16.69% 
e não penetrado (enp)  0.010  0.024  0.032  0.098 
Micro índice de vazios (emicro)  0.110  0.216  0.196  0.245 
Macro índice de vazios (emacro)  0.342  0.238  0.221  0.212 
Peso (gf)  2.0988  1.4230  1.6685  1.2677 
 
  
Anexo D. Ensaios MIP 
cxli 
Designação do provete 4%e3  5%e3  7%e3 
Número de série 10  13  16 
Teor em cimento (%) 4.0%  5.0%  7.0% 
Densidade das partículas (Gs) 2.735  2.738  2.745 
Índice de vazios (e) 0.508  0.511  0.508 
Teor em água saturado (%) 18.57%  18.66%  18.51% 
e não penetrado (enp) 0.063  0.090  0.105 
Micro índice de vazios (emicro) 0.223  0.249  0.280 
Macro índice de vazios (emacro) 0.285  0.262  0.228 
Peso (gf) 1.7369  1.6780  0.9425 
 
  











ENSAIOS COM WP4 
  





Cimento (%) 0 
Dias de cura 28 
Índice de vazios 0.594 
Gs 2.720 
ρd (kg/m3) 1706 
Peso das CAPs 1.6396 
Peso Seco 8.4438 






















Cimento (%) 2.00 
Dias de cura 28 
Índice de vazios 0.604 
Gs 2.727 
ρd (kg/m3) 1700 
Peso das CAPs 1.6605 
Peso Seco 9.9853 


































Anexo E. Ensaios com WP4 
cxlv 
Provete WP4_3 
Cimento (%) 4.00 
Dias de cura 28 
Índice de vazios 0.753 
Gs 2.735 
ρd (kg/m3) 1560 
Peso das CAPs 1.6684 
Peso Seco 7.9401 
































Cimento (%) 5.00 
Dias de cura 28 
Índice de vazios 0.585 
Gs 2.738 
ρd (kg/m3) 1727 
Peso das CAPs 1.6452 
Peso Seco 10.7868 




































Cimento (%) 7.00 
Dias de cura 28 
Índice de vazios 0.649 
Gs 2.745 
ρd (kg/m3) 1665 
Peso das CAPs 1.6332 
Peso Seco 10.3958 






























Cimento (%) 4.00 
Dias de cura 1 
Índice de vazios 0.753 
Gs 2.735 
ρd (kg/m3) 1560 
Peso das CAPs 1.6259 
Peso Seco 11.6482 


































Anexo E. Ensaios com WP4 
cxlvii 
Provete WP4_7 
Cimento (%) 4.00 




ρd (kg/m3) 1560 
Peso das 
CAPs 1.6641 
Peso Seco 9.4682 

































Cimento (%) 4.00 




ρd (kg/m3) 1579 
Peso das 
CAPs 1.6632 
Peso Seco 5.7418 























Cimento (%) 4.00 
Dias de cura 7 
Índice de vazios 0.732 
Gs 2.735 
ρd (kg/m3) 1579 
Peso das CAPs 1.6312 
Peso Seco 5.6249 
w (%) Sucção (MPa)
9.28 1.52 
8.14 1.58 
3.54 6.47 
1.66 20.82 
1.33 27.26 
0.82 52.14 
0.36 103.34 
0.45 60.52 
1.30 21.21 
2.37 8.93 
4.68 2.71 
6.33 2.21 
7.98 1.06 
10.89 1.55 
15.98 0.43 
 
 
 
 
